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Kurzfassung 
 
 
Unbewehrte Mauerwerksbauten sind aufgrund ihrer materialspezifischen 
Eigenschaften besonders anfällig für Beanspruchungen durch Erdbeben. Der Nachweis 
stellt eine besondere Herausforderung für den Tragwerkplaner dar, da eine 
Berechnung auf Grundlage üblicher linearer Ansätze die real vorhandenen 
Tragfähigkeiten von Mauerwerksbauten nicht annähernd abbilden kann. Mit der 
bevorstehenden bauaufsichtlichen Einführung der DIN EN 1998, die die DIN 4149 als 
Erdbebennorm ersetzten wird, besteht künftig zusätzlich die Möglichkeit, den 
Erdbebennachweis mit nichtlinearen Nachweisverfahren zu führen. 
In dieser Arbeit werden die unterschiedlichen Möglichkeiten der Nachweisführung 
aufgezeigt und hinsichtlich ihrer Eignung in der Anwendung auf unbewehrte 
Mauerwerksbauten bewertet. Ziel ist es, ein geeignetes Nachweiskonzept zu finden, 
mit dem der seismische Nachweis unter Berücksichtigung der mauerwerkspezifischen 
nichtlinearen Tragwerksreserven geführt werden kann. Hierfür wird ein auf die für 
Deutschland übliche Bauweise zugeschnittenes verformungsbasiertes 
Nachweisverfahren vorgestellt, mit dem der Nachweis auf Grundlage von zyklischen 
Last-Verformungskurven einzelner Mauerwerkswände durchgeführt wird. 
Neben der Entwicklung eines geeigneten Tragwerksmodells steht dabei die Herleitung 
analytischer Ansätze zur Ermittlung der nichtlinearen Last-Verformungskurven der 
Mauerwerkswände im Vordergrund. Auf Grundlage zyklischer Schubwandversuche 
wird in dieser Arbeit ein Ansatz zur Berechnung nichtlinearer Last-Verformungskurven 
von unbewehrten Mauerwerksscheiben entwickelt. Die festgelegten 
Endverformungswerte des Ansatzes wurden bereits in den Nationalen Anhang der 
DIN EN 1998 übernommen. Die Anwendung des Verfahrens im Rahmen von zwei 
Zustimmungen im Einzelfall und die erfolgreiche bauaufsichtliche Prüfung zeigen, dass 
damit alle Voraussetzungen für eine Anwendung des Verfahrens in der Praxis 
geschaffen wurden. 
Anhand linearer und nichtlinearer Vergleichsrechnungen werden im Rahmen einer 
Variantenberechnung an insgesamt 12 Tragwerken mit 252 Tragwerksvarianten 
Ansätze zur pauschalen Erfassung nichtlinearen Tragfähigkeitsreserven diskutiert und 
bewertet. Zum Einsatz kommen hierbei lineare Nachweisverfahren aus aktuellen und 
zukünftigen Mauerwerksnormen sowie das vorgestellte verformungsbasierte 
Nachweisverfahren. Insbesondere die Berücksichtigung der nichtlinearen 
Wechselwirkungen zwischen Schubwandscheiben und Deckenplatten stehen im 
Vordergrund der Untersuchungen. Hierfür werden ergänzende Untersuchungen an 
einem detailgetreuen dreidimensionalen Tragwerksmodell durchgeführt und daraus 
Empfehlungen für vereinfachte Tragwerksmodelle abgeleitet. 
 
Schlüsselwörter: Erdbeben, unbewehrtes Mauerwerk, Schubbeanspruchung, 
Pushoverberechnung, verformungsbasiertes Nachweisverfahren, Modellbildung, 
Mauerwerksbauten, Wand-Decken Interaktion. 
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Kapitel 1: Einführung  1 
1. Einführung 
1.1 Motivation  
Zurückliegende Erdbeben in Deutschland und im nahen europäischen Ausland haben 
gezeigt, dass Erdbeben nicht nur ein Risiko für Starkbebenländer, sondern auch für 
Gebiete mit niedriger bis mittelstarker Seismizität darstellen (Abbildung 1-1). 
 
Abbildung 1-1: Seismische Gefährdung in Europa [50] 
Insbesondere unbewehrte Mauerwerksbauten sind aufgrund ihrer 
materialspezifischen Eigenschaften besonders anfällig für horizontale 
Beanspruchungen. Die Anwendung zeigt, dass eine Bemessung auf Grundlage üblicher 
Ansätze anhand eines linearen Kragarmmodells die real vorhandenen Tragfähigkeiten 
von Mauerwerksbauten nicht annähernd abbilden kann. Um die Gründe dafür 
verstehen zu können, werden im Rahmen dieser Arbeit verschiedene Aspekte der 
Tragwerksmodellierung und des Nachweisverfahrens erläutert und ihr Einfluss auf die 
rechnerische und tatsächliche Tragfähigkeit beschrieben. 
Derzeit erfolgt der Nachweis einer ausreichenden horizontalen Aussteifung anhand 
eines stark vereinfachten Modellansatzes. Die Beanspruchung der Einzelwände wird 
durch eine im Wesentlichen steifigkeitsproportionale Verteilung der am Gesamtsystem 
ermittelten Horizontalbeanspruchung bestimmt. Die Widerstände der Einzelwände 
werden unter Berücksichtigung der überdrückten Querschnittsfläche ermittelt und den 
Einwirkungen auf Wandebene gegenüber gestellt. Die Tragfähigkeit des Bauwerks ist 
dann nicht gegeben, wenn bereits eine Wand versagt. Auch die nach derzeitiger 
Normung mögliche Lastumlagerung zwischen den Schubwänden eines Grundrisses 
stellt nur einen unzureichenden Versuch dar, das Tragwerk integral zu betrachten. Die 
damit erzielbaren Tragfähigkeitssteigerungen sind bei weitem nicht ausreichend, um in 
den Bereich der real vorhandenen Bauwerkstragfähigkeit zu kommen. 
Zudem werden die Einwirkungen am Gesamtsystem aber auch an der einzelnen 
Schubwand an einem System ermittelt, bei dem die Rückstellwirkungen der 
Deckenplatte bzw. der lastverteilenden Ringbalken oder Unterzüge nicht 
berücksichtigt werden. Dies führt zu einem unrealistischen Zuwachs des 
Biegemomentes über die Gebäudehöhe und letztlich zu einer wesentlichen 
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Unterschätzung der überdrückten Wandquerschnittsfläche und der rechnerischen 
Schub- und Normalkraftwiderstände. 
Ziel muss es sein, die in den Großversuchen nachgewiesenen Tragfähigkeiten in für die 
Baupraxis handhabbare Nachweiskonzepte zu überführen. Ein Ansatz ist es, das 
Kragarmmodell durch voll eingespannte Wandscheiben in jedem Geschoss zu ersetzen. 
Dies setzt implizit geometrische, und bei wachsenden Verformungen, auch physikalisch 
nichtlineare Effekte in den Wandscheiben voraus, die unter Anderem von folgenden 
Einflussfaktoren abhängig sind: 
 Wandkonfiguration im Grundriss 
 Auflast, Geometrie und Tragfähigkeiten der einzelnen Schubwände 
 Räumliche Verteilung der seismischen Kräfte im Bauwerk 
 Interaktion zusammengesetzter Querschnitte 
 Kopplung der einzelnen Schubwände 
 Einfluss der Schubwände orthogonal zur Belastungsrichtung 
 Deckensteifigkeit 
Die Vielzahl von Einflussfaktoren macht deutlich, dass der Grad der Einspannung nur 
schwer in allgemeingültiger Form beschrieben werden kann. Es ergibt sich zusätzlich 
das Problem, dass nicht mehr zwischen den im Verhaltensfaktor (q-Faktor) 
enthaltenen Nichtlinearitäten und den durch die Einspannung berücksichtigten 
Nichtlinearitäten differenziert werden kann. 
Zur Lösung des Problems sind grundsätzlich mehrere Ansätze denkbar, die sich 
hinsichtlich der Praktikabilität und Genauigkeit stark unterscheiden. Der erste Ansatz 
besteht darin, mittels Zeitverlaufsberechnungen an aufwändigen nichtlinearen 
Tragwerksmodellen die Einspannwirkung integral zu erfassen. Eingeschränkt wird die 
Anwendung solcher Modelle und Berechnungsverfahren zunehmend nicht mehr durch 
die Rechnerleistung, sondern durch den stark ansteigenden Aufwand der Modellierung 
aber insbesondere auch durch die schwierige Interpretation der umfangreichen 
Resultate. 
Der zweite Ansatz besteht darin, die für die Praxis handhabbaren linearen Modelle 
beizubehalten und die fehlenden nichtlinearen Effekte im Gebäude durch einen 
pauschalen Faktor zu berücksichtigen. Dies stellt einen Kompromiss dar und sollte 
durch entsprechende Variantenberechnungen abgesichert werden. Wichtig bei diesem 
Ansatz ist es, den pauschalen Faktor im Einklang mit dem Verhaltensbeiwert 
festzulegen, damit nichtlineare Reserven nicht doppelt angesetzt werden. 
Der dritte Lösungsansatz ist die Anwendung verformungsbasierter Verfahren, die auf 
einer nichtlinearen Berechnung der Kapazitätskurve des Gebäudes mit handhabbaren 
nichtlinearen Modellen basieren. Diese Verfahren stehen bereits zur Verfügung und 
können mit vertretbarem Aufwand eingesetzt werden, sofern die notwendigen 
Einzelwandkapazitätskurven als Eingangsdaten nach Norm oder aus zyklischen 
Schubwandversuchen ermittelt werden können. 
1.2 Zielsetzung und Abgrenzung der Arbeit 
Ziel der Arbeit ist es, ein praxistaugliches Konzept für den seismischen Nachweis von 
unbewehrten Mauerwerksbauten zu entwickeln, bei dem die nichtlineareren 
Tragwerksreserven berücksichtigt werden. 
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In diesem Zusammenhang kommt verformungsbasierten Berechnungsverfahren eine 
immer größere Bedeutung zu. International haben diese bereits Eingang in viele 
Normen und Richtlinien gefunden [8], [11], [72]. Mit der Einführung der 
DIN EN 1998 [36], die die DIN 4149 [33] als Erdbebennorm ablösen wird, werden 
verformungsbasierte Berechnungsverfahren auch in Deutschland zulässig sein. Da für 
diese Berechnungsverfahren in Deutschland aufgrund ihres bisherigen normativen 
Ausschlusses noch keine Erfahrungswerte vorliegen, wird im Rahmen dieser Arbeit ein 
Beitrag dazu geleistet, geeignete Tragwerksmodelle für die Anwendung auf die 
üblichen deutschen Bauweisen zu entwickeln und deren materialabhängige 
nichtlineare Eingangsdaten zu bestimmen. 
Hierbei sind die Besonderheiten der deutschen Bauweise zu berücksichtigen. 
Abbildung 1-2 zeigt einen für Deutschland typischen Rohbau eines 
Mehrfamilienhauses mit geschosshohen Wandscheiben. Diese werden in der Regel 
ohne Über- und Untermauerung der Öffnungsbereiche direkt zwischen 
Stahlbetondeckenplatten angeordnet. Typisch für den modernen Mauerwerksbau ist 
zudem, dass zunehmend mit großformatigen Steinen in Dünnbettmörtelverfahren aus 
hochfesten Mörteln gearbeitet wird. Der Wegfall klassisch vermörtelter Stoß- und 
Lagerfugen geringerer Festigkeit stärkt die Verbandausbildung innerhalb der Wand.  
  
Abbildung 1-2: Geschosshohe aussteifende Mauerwerkswände im Wohnungsbau 
Zusammengenommen hat dies zur Folge, dass sich bevorzugt in der Ausgleichsschicht 
zwischen Deckenplatte und Schubwandscheibe ein Starrkörpermechanismus ausbildet, 
der zu nichtlinearen Lastumverteilungen im Tragwerk führt. Anhand aufwändiger 
nichtlinearer Tragwerksmodelle können diese Wechselwirkungen zwischen 
Mauerwerksscheiben und Deckenplatte abgebildet und der Einfluss auf die 
Horizontaltragfähigkeit erfasst werden. 
Da sehr aufwändige Modelle für die Anwendung in der Baupraxis ungeeignet sind, 
werden im Rahmen dieser Arbeit Möglichkeiten aufgezeigt, wie mittels vereinfachter 
Ansätze die nichtlinearen Tragwerkseigenschaften ausreichend genau erfasst werden 
können. Dies erfolgt auf Grundlage von Ergebnissen aktueller Versuche [39], 
umfassender Variantenuntersuchungen mit unterschiedlichen Tragwerken und 
Nachweisverfahren sowie Untersuchungen mit einem detailgetreuen nichtlinearen 
Tragwerksmodell. 
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Neben der Entwicklung eines geeigneten Modells zur Erfassung nichtlinearer 
Mechanismen in mauerwerksausgesteiften Tragwerken steht die Herleitung 
analytischer Ansätze zur Ermittlung der nichtlinearen Last-Verformungskurven der 
Mauerwerkswände im Vordergrund. Abgesicherte Eingangsdaten zum nichtlinearen 
Schubtragverhalten von Mauerwerksscheiben bilden das Fundament der erfolgreichen 
Anwendung verformungsbasierter Nachweisverfahren für Mauerwerksbauten aus 
unbewehrtem Mauerwerk. 
1.3 Aufbau der Arbeit 
Die vorliegende Arbeit ist in acht Kapitel gegliedert: 
Kapitel 2 führt in die Berechnungsverfahren für den seismischen Nachweis ein, stellt 
gängige lineare und nichtlineare Nachweisverfahren vor und diskutiert ihre Eignung für 
die Anwendung auf unbewehrte Mauerwerksbauten. 
Kapitel 3 beschreibt wesentliche nichtlineare Aspekte zum horizontalen Tragverhalten 
von Mauerwerksbauten im Hinblick auf die Wahl eines geeigneten Tragwerksmodells 
und stellt verschiedene Modellierungsoptionen vor. 
Kapitel 4 erläutert die Eigenschaften schubbeanspruchter Mauerwerksscheiben und 
zeigt Möglichkeiten auf, die zyklischen Last-Verformungskurven anhand 
experimenteller Untersuchungen, numerischer Berechnungen und analytischer 
Ansätze zu bestimmen. 
Kapitel 5 stellt ein nichtlineares verformungsbasiertes Nachweisverfahren für den 
Erdbebennachweis von unbewehrten Mauerwerksbauten vor und zeigt die 
Anwendung anhand typischer Gebäude auf Grundlage eines neuen analytischen 
Ansatzes zur Ermittlung der erforderlichen Last-Verformungskurven. 
Kapitel 6 diskutiert Ansätze zur pauschalen Erfassung nichtlinearer Tragfähigkeits-
reserven anhand von umfassenden linearen und nichtlinearen Vergleichsrechnungen 
im Rahmen einer Variantenberechnung.  
Kapitel 7 veranschaulicht die maßgebenden Modellierungsaspekte für eine 
Berücksichtigung der nichtlinearen Tragfähigkeitsreserven anhand einer nichtlinearen 
dreidimensionalen Vergleichsrechnung und leitet daraus Empfehlungen für die 
Anwendung ab. 
Kapitel 8 liefert eine Zusammenfassung, bewertet die Ergebnisse der Arbeit für die 
praktische Anwendung und gibt einen Ausblick auf offene Fragestellungen. 
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2. Nachweis von Mauerwerksbauten unter 
Erdbebenbelastung 
2.1 Erdbebeneinwirkung 
Die seismische Einwirkung wird in der Regel durch ein elastisches Antwortspektrum 
beschrieben, welches in Abhängigkeit des am Standort zu erwartenden 
Bemessungswerts der Bodenbeschleunigung, der vorliegenden geologischen 
Untergrundklasse und der Baugrundklasse aufgestellt wird. 
In der DIN 4149 [33] und dem Nationalen Anhang zur DIN EN 1998 [37] sind für die 
Bundesrepublik Deutschland die Erdbebenzonen anhand einer Erdbebenzonenkarte 
definiert. In Abhängigkeit der Erdbebenzone können aus ihr die effektiven 
Bodenbeschleunigungen ag standortabhängig abgelesen werden. Zusätzlich sind 
detaillierte Karten der Bundesländer mit Angaben der Erdbebenzonen und der 
zugehörigen Untergrundklassen mit Zuordnung der einzelnen Orte und Gemeinden bei 
den zuständigen Behörden der jeweiligen Bundesländer erhältlich. 
Das elastische Antwortspektrum beschreibt in Abhängigkeit der Schwingungsperiode 
des Tragwerks die Einwirkung in Form einer zugehörigen Spektralbeschleunigung. Es 
wird auf Grundlage eines äquivalenten Einmassenschwingers unter Annahme linear 
elastischen Verhaltens und einer viskosen Bauwerksdämpfung von 5% definiert. Dem 
elastischen Antwortspektrum liegt in den genannten Normen eine Referenz-
Wiederkehrperiode von 475 Jahren zugrunde. Dies entspricht einer Wahrscheinlichkeit 
des Auftretens oder Überschreitens des Bemessungsbebens von 10% innerhalb von 50 
Jahren [62]. 
Nichtlineare Tragwerksreserven aus Duktilität und Dissipationsvermögen werden 
durch das elastische Antwortspektrum nicht berücksichtigt. Eine Berücksichtigung 
kann je nach angewendetem Berechnungsverfahren direkt durch ein entsprechendes 
nichtlineares Tragwerksmodell oder bei linear elastischen Berechnungsverfahren 
indirekt durch einen pauschalen Faktor, dem sogenannten Verhaltensbeiwert q, 
erfolgen. Mit dem Verhaltensbeiwert wird das elastische Antwortspektrum in ein 
Bemessungsspektrum überführt. 
2.2 Berechnungsverfahren für den Lastfall Erdbeben 
Die Berechnung von Schnittkräften und Verformungen von Tragwerken unter 
seismischer Einwirkung kann mit verschiedenen Berechnungsverfahren erfolgen. 
Praktisch relevant für die Berechnung von unbewehrten Mauerwerksbauten sind vier 
Berechnungsverfahren, die in Tabelle 2-1 gegenübergestellt sind: 
 Ersatzkraftverfahren 
 Antwortspektrenverfahren 
 Pushoverberechnung 
 Zeitverlaufsberechnung 
In den folgenden Abschnitten werden die jeweiligen Verfahren mit Bezug auf die in 
Tabelle 2-1 dargestellten Eigenschaften und ihrer Bedeutung bei der Anwendung auf 
6  Kapitel 2: Nachweis von Mauerwerksbauten unter Erdbebenbelastung 
Mauerwerksbauten kurz erläutert, ohne im Detail auf die Theorie einzugehen. Hier sei 
auf weiterführende Literatur verwiesen [12], [62], [75]. 
Tabelle 2-1: Standardberechnungsverfahren für Erdbebenberechnungen 
 
Berechnungsverfahren 
Ersatzkraft- 
verfahren 
Antwortspektren-
verfahren 
Pushover- 
berechnung 
Zeitverlaufs-
berechnung 
Verfahren statisch statisch statisch dynamisch 
Tragwerksmodell 
linear linear nichtlinear nichtlinear 
2D 2D; 3D 2D; 3D 3D 
Torsionseinfluss 
vereinfachte 
Ansätze für 
tatsächliche, 
zusätzliche und 
zufällige 
Torsionseinflüsse 
2D: Vereinfachte 
Ansätze für tatsächliche, 
zusätzliche und zufällige 
Torsionseinflüsse 
3D: Modellintern, 
Beaufschlagung für 
zufällige 
Torsionseinflüsse 
2D: Vereinfachte 
Ansätze für tatsächliche, 
zusätzliche und zufällige 
Torsionseinflüsse 
3D: Modellintern, 
Beaufschlagung für 
zufällige 
Torsionseinflüsse 
modellintern, 
Beaufschlagung für 
zufällige 
Torsionseinflüsse 
Berücksichtigung 
Nichtlinearitäten 
pauschal: 
Verhaltensbeiwert 
pauschal: 
Verhaltensbeiwert 
modellintern modellintern 
Einwirkung Antwortspektrum Antwortspektrum Antwortspektrum Zeitverlauf 
Berechnung 
Tragwerksanalyse 
mit statischen 
Ersatzlasten 
Multimodale Analyse 
mit quadratischer 
Überlagerung der 
Zustandsgrößen 
Pushoverberechnung 
mit monoton 
anwachsenden äußeren 
Kräften 
mind. 3 Zeitverlaufs- 
berechnungen mit sta-
tistischer Auswertung 
Ungenauigkeiten 
Modellbildung, 
Tragwerksdynamik, 
Materialverhalten 
Modellbildung,  
Tragwerksdynamik,  
Materialverhalten 
Modellbildung, 
Tragwerksdynamik 
Modellbildung  
Anforderungen an 
Regelmäßigkeit 
sehr hoch 
2D: hoch 
3D: keine 
2D: hoch 
3D: keine 
keine 
Nachvollziehbarkeit sehr gut gut gut schwierig 
Ausnutzung der 
Tragwerksreserven 
gering gering bis mäßig gut sehr gut 
Aufwand gering mäßig vertretbar sehr hoch 
 
Unabhängig von dem gewählten Berechnungsverfahren kann der Erdbebennachweis 
unter verschiedenen Sicherheitsanforderungen erfolgen. Grundlage der 
Sicherheitsanforderungen der meisten europäischen Richtlinien und Normen ist der 
„Grenzzustand der Tragfähigkeit“ (Ultimate Limit State). Diesem Grenzzustand liegt 
eine Minimierung der Gefährdung für Leib und Leben zu Grunde, indem ein 
Tragwerkskollaps auszuschließen ist. 
Das Sicherheitsniveau wird auf der Einwirkungsseite durch die 
Eintrittswahrscheinlichkeit des Bemessungsbebens und auf der Widerstandseite durch 
Sicherheitsbeiwerte definiert. Wie in diesem Konzept das Erreichen der Tragfähigkeit 
festgelegt wird ist allerdings unterschiedlich. 
Bei linearen Berechnungsverfahren wird der Widerstand des Tragwerks immer auf 
Bauteilebene durch die Ermittlung der materialabhängigen Widerstände einzelner 
Bauteile ermittelt. Ein Zusammenwirken der einzelnen Tragwerkselemente, 
beispielsweise in Form einer Kraftumlagerung im Tragwerk, wird grundsätzlich 
zunächst weitestgehend vernachlässigt. Im Falle einer rein linearen Analyse ist dieser 
Weg sicherlich sinnvoll und richtig. Im System vorhandene Reserven können dadurch 
allerdings nur unzureichend oder gar nicht erfasst werden. 
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Diese Problemstellung wird inzwischen in vielen Normen und Richtlinien durch die 
Einführung nichtlinearer Berechnungskonzepte aufgegriffen, welche die 
„Performance“ bzw. das Verhalten des Tragwerks beurteilen. Bei verschieden starken 
seismischen Einwirkungen werden unterschiedliche Anforderungen an das Tragwerk 
gestellt (Abbildung 2-1). Bei häufig eintretenden, leichten Beanspruchungen soll das 
Tragwerk trotz eventuell kleinerer Schäden uneingeschränkt nutzbar bleiben. Bei sehr 
seltenen, starken ist nur der Einsturz des Tragwerks auszuschließen und die 
Anforderungen an die Nutzung entfallen. 
 
Abbildung 2-1: Verhaltensorientiertes Nachweiskonzept 
Das Verhalten des Tragwerks wird bei diesen Berechnungsverfahren im Allgemeinen 
über die inelastische Verformungsfähigkeit des Tragwerkes und nicht über die 
Schnittkräfte der Aussteifungselemente beurteilt. Das Gesamtkonzept ist darauf 
ausgelegt für den Lastfall Erdbeben mit zunehmenden Schäden duktiles Verhalten mit 
inelastischen Verformungen und Energiedissipation bewusst zuzulassen. 
2.3 Lineare Berechnungsverfahren 
Unter den linearen Berechnungsverfahren ist das multimodale Antwortspektren- 
verfahren, bei dem alle durch das Erdbeben angeregten wesentlichen 
Bauwerksfrequenzen zur Berechnung der Kraft- und Verformungsgrößen des 
Tragwerks berücksichtigt werden, das Standard-Rechenverfahren. Wird das 
Schwingungsverhalten nur unwesentlich von höheren Schwingungsformen beeinflusst, 
kann alternativ auch das Ersatzkraftverfahren angewendet werden, bei dem nur die 
erste Grundschwingform Berücksichtigung findet. Beide Verfahren liegt die Annahme 
eines linear elastischen Materialverhaltens zu Grunde. Die Beanspruchung wird durch 
statische Ersatzlasten realisiert, die aus der wirksamen Masse und einer ermittelten 
Bodenbeschleunigung berechnet werden. Die Verteilung der statischen Ersatzlasten 
erfolgt je nach Verfahren entsprechend der maßgebenden Eigenformen des 
Tragwerks. 
2.3.1 Ersatzkraftverfahren 
Bei Einhaltung der Regelmäßigkeit im Grund- und Aufriss, oder bei Einhaltung der 
Regelmäßigkeit im Aufriss und symmetrischer Verteilung von Horizontalsteifigkeit und 
Massen, kann die Untersuchung mit dem Ersatzkraftverfahren (vereinfachtes 
Antwortspektrenverfahren) an zwei ebenen Modellen in den Hauptrichtungen des 
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Tragwerks erfolgen. Es liegt nahe, dass der Aufwand für den Berechnungsingenieur 
aufgrund des einfachen dynamischen Verhaltens bei Einhaltung der 
Regelmäßigkeitskriterien deutlich geringer ist. Deshalb sollten nach Möglichkeit schon 
in der Planungsphase durch den Architekten die Kriterien eines erdbebengerechten 
Entwurfs Berücksichtigung finden, damit bei der Nachweisführung auf das einfache, 
praktikable Nachweisverfahren zurückgegriffen werden kann. 
Im Rahmen des Ersatzkraftverfahrens wird die Gesamterdbebenkraft Fb als Produkt der 
Gesamtmasse M des Tragwerks, der Ordinate des Bemessungsspektrum Sd in 
Abhängigkeit der Eigenperiode T1 und des Korrekturfaktors λ ermittelt. 
     (  )      (2-1) 
Der Korrekturfaktor λ berücksichtigt, dass bei Gebäuden mit zunehmender 
Geschosszahl die aktivierte effektive Masse abnimmt. 
Die Berechnung erfolgt getrennt für die Hauptrichtungen an einem idealisierten 
dynamischen Mehrmassenschwinger. Für den in Abbildung 2-2 dargestellten 
Mehrmassenschwinger kann die Verteilung der Erdbebenbeanspruchung affin zur 
ersten Eigenform oder alternativ mit einer ausreichenden Genauigkeit höhen- und 
massenproportional erfolgen. 
 
Abbildung 2-2: Verteilung der Horizontalkräfte an einem Mehrmassenschwinger 
Es ist darauf zu achten, dass die Ermittlung der Ersatzsteifigkeiten des 
Mehrmassenschwingers unter Berücksichtigung eventueller Rahmentragwirkungen 
erfolgt (vgl. Abschnitt 3.2.2). Diese können die Steifigkeit des Tragwerks und damit die 
resultierende Erdbebenbeanspruchung erhöhen. 
Die Anwendung des Ersatzkraftverfahrens auf Mauerwerksbauten ist oftmals nicht 
möglich, da die erforderlichen Regelmäßigkeitskriterien nicht eingehalten sind. Zudem 
werden das dynamische Modell des Ersatzstabes sowie die linear elastische Ermittlung 
der Einwirkungen den Anforderungen des spröden Materials Mauerwerk nicht gerecht. 
Einflüsse aus Lastumverteilungen durch nichtlineare Rahmentragwirkung, klaffenden 
Fugen zwischen Mauerwerksscheiben und Decken sowie lokalen Entfestigungen und 
Sprödversagen in den Mauerwerksscheiben werden, wenn überhaupt, über pauschale 
Faktoren (vgl. Abschnitt 2.3.3) nur unzureichend erfasst. 
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2.3.2 Multimodales Antwortspektrenverfahren 
Das multimodale Antwortspektrenverfahren ist im Vergleich zum Ersatzkraftverfahren 
das genauere und allgemeingültigere Berechnungsverfahren, da die Anforderungen an 
die Regelmäßigkeit des Tragwerks entfallen. Sind Unregelmäßigkeiten in Grund- und 
Aufriss vorhanden, erfolgt die Berechnung unter Berücksichtigung mehrerer 
Modalbeiträge am räumlichen Tragwerksmodell. 
Bei dem Multimodalen Antwortspektrenverfahren werden ausgehend von den 
ermittelten Eigenfrequenzen die modalen Verschiebungs- und Schnittgrößenanteile 
der einzelnen Eigenformen mit Hilfe der Antwortspektren berechnet. Die 
bemessungsrelevanten Verschiebungs- und Schnittgrößen werden aus der 
Überlagerung der einzelnen Beiträge der Modalformen mittels statistischer Methoden 
ermittelt. Die Überlagerung erfolgt im Allgemeinen über SRSS („square root of the sum 
of the squares“) oder CQC („complete quadratic combination“). Die SRSS-Regel 
überlagert die einzelnen Modalkomponenten i dadurch, dass die Quadratwurzel der 
Summe der quadrierten Modalkomponenten Ei gebildet wird. 
  √∑   
 
 
 (2-2) 
Bei der Untersuchung räumlicher Modelle mit gemischten Torsions- und 
Translationsschwingungen, deren Perioden sich um weniger als 10% unterscheiden, ist 
die CQC-Regel anzuwenden [60]. 
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berechnet. 
Die Überlagerung der einzelnen modalen Anteile berücksichtigt, dass mit dem 
multimodalen Antwortspektrenverfahren die Zeitinformation der realen 
Tragwerksschwingung verloren geht. 
Zu beachten ist bei jeder Überlagerung, dass alle wesentlichen Schwingungsformen 
berücksichtigt werden. Dies gilt im Allgemeinen als erfüllt, sobald die effektive modale 
Masse aller berücksichtigen Schwingungsformen mehr als 90% der Tragwerksmasse 
beträgt und gleichzeitig alle Schwingungsformen mit mehr als 5% der Tragwerksmasse 
berücksichtigt wurden. In der Praxis werden diese Bedingungen im Mauerwerksbau 
aufgrund der vorhandenen Steifigkeits- und Massenverteilungen häufig verletzt. In 
diesem Fall muss die Anzahl der berücksichtigten Schwingungsformen größer oder 
gleich k sein: 
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    √  (2-5) 
Der Parameter n gibt dabei die Geschosszahl oberhalb der Gründung an. Zusätzlich 
müssen alle Eigenperioden Tk mit 
    ,   (2-6) 
berücksichtigt werden. 
Auf eine weitergehende, ausführliche Beschreibung der theoretischen Grundlagen des 
Verfahrens wird im Rahmen dieser Arbeit verzichtet, und auf diverse Standardwerke 
verwiesen [12], [60], [62]. 
Hinsichtlich des Nachweises von Mauerwerksbauten ist als kritisch zu beurteilen, dass 
durch die Kombination der Modalbeiträge die Gültigkeit des Superpositionsgesetzes 
und daher ein lineares Tragwerksmodell vorausgesetzt werden. Im Vergleich zum 
Ersatzkraftverfahren werden durch das detailgetreuere räumliche Tragwerksmodell 
zwar Umlagerungseffekte aus Rahmentragwirkung berücksichtigt, die vielfältigen 
lokalen physikalisch nichtlinearen Effekte wie lokale Entfestigung, Zugausfall, 
Sprödversagen und nichtlineare Lastumlagerung allerdings nicht. 
Zudem ist zu beachten, dass die Vorzeicheninformation der Berechnungsgrößen durch 
die quadratische Überlagerung der einzelnen Modalbeiträge verloren gehen. Für die 
Berechnung der Tragfähigkeiten der Mauerwerkswände ist die überdrückte 
Wandlänge, durch eine Differenzierung zwischen Druck- und Zugzonen in der Wand, 
von entscheidender Bedeutung. Dies führt bei der Anwendung gültiger 
Mauerwerksnormen zu einem erhöhten Aufwand bei der Berechnung der 
Bemessungsschnittgrößen. Insbesondere problematisch erweisen sich in diesem 
Zusammenhang neue Bemessungsansätze, bei denen die überdrückte Wandlänge aus 
einer Kombination der Lastexzentrizität am Wandkopf und am Wandfuß ermittelt wird 
(vgl. Abschnitt 6.3.2). 
2.3.3 Reduktionsfaktoren 
Bei beiden vorgestellten linearen Berechnungsverfahren können die nichtlinearen 
duktilen Tragwerksreserven durch pauschale Faktoren, dem Verhaltensbeiwert q oder 
der Überfestigkeit OSR, berücksichtigt werden. Beide Faktoren werden im Folgenden 
kurz erläutert und die in der DIN EN 1998 [36] empfohlenen Werte für die Anwendung 
zusammengefasst. 
2.3.3.1 Verhaltensbeiwert q 
Der Einfluss aus dem nichtlinearen duktilen Verhalten des Tragwerks und die Fähigkeit 
des Tragwerks ohne Verlust der Standsicherheit Energie zu dissipieren wird durch 
einen pauschalen Faktor global erfasst. Der pauschale Faktor, häufig als 
Verhaltensbeiwert q bezeichnet, berücksichtigt dabei nicht nur Einflüsse aus dem 
nichtlinearen Materialverhalten, sondern auch Einflüsse aus dem Tragsystem, der 
konstruktiven Durchbildung, der Bemessungsmethode und Dämpfungseffekten. Er 
beschreibt das Verhältnis der Erdbebenkraft Rel bei elastischem Tragverhalten zur 
Erdbebenkraft Rpl bei realem Tragverhalten unter Berücksichtigung aller 
Nichtlinearitäten. 
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 (2-7) 
Eine exakte Bestimmung des Faktors ist wegen der Vielzahl der Parameter nahezu 
unmöglich. Eine Abschätzung kann über das Prinzip der Verschiebungsgleichheit oder 
dem Prinzip der gleichen Arbeit erfolgen (Abbildung 2-3) [12].  
 
Abbildung 2-3: Prinzip der Verschiebungsgleichheit (links) und Prinzip der gleichen 
Formänderungsarbeit (rechts) 
Das Prinzip der Verschiebungsgleichheit setzt die elastische Verformung uul des 
Tragwerks ins Verhältnis zur maximalen plastischen Verformung upl. 
  
   
   
 
   
   
 (2-8) 
Unter Annahme eines ideal elastisch-plastischen Tragwerksverhaltens kann alternativ 
eine Ermittlung des Verhaltensbeiwerts über das Prinzip der gleichen 
Formänderungsarbeit aus dem Zusammenhang 
  
   
   
 √  
   
   
   (2-9) 
erfolgen. Beide Verfahren stellen eine grobe Idealisierung des tatsächlichen 
nichtlinearen Verhaltens des Tragwerks dar. Hinsichtlich Ihrer Anwendbarkeit auf 
Tragwerke existieren zum Teil unterschiedliche Auffassungen. 
Petersen [75] empfiehlt im Allgemeinen, aber insbesondere für die Anwendung auf 
Stahltragwerke, das Prinzip der Verschiebungsgleichheit dem Prinzip der gleichen 
Arbeit vorzuziehen. Bachmann [12] unterscheidet mit Bezug auf durchgeführte 
Vergleichsrechnungen unterschiedliche Frequenzbereiche. Für Tragwerke mit einer 
Frequenz f < 1,5 Hz trifft das Prinzip der Verschiebungsgleichheit und im 
Frequenzbereich von 2 Hz bis 10 Hz das Prinzip der gleichen Formänderungsarbeit gut 
zu. Für Tragwerke mit sehr großen Frequenzen f > 33 Hz nimmt q den Wert 1 an, da 
keine plastischen Reserven geweckt werden können und das Tragwerk sich als starrer 
Körper mit dem Boden bewegt. Für Mauerwerksbauten, die aufgrund der hohen 
Tragwerkssteifigkeit im Regelfall im mittleren Frequenzbereich liegen, ist demnach die 
Methode der gleichen Formänderungsarbeit anzuwenden. 
Eine Vielzahl von Untersuchungen setzt sich bis heute mit Ermittlung des 
Verhaltensbeiwertes für unterschiedliche Tragwerke und Materialien auseinander. 
Rel 
Rpl 
upl uel = uul 
Rel 
Rpl 
upl uel uul 
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Derzeit werden insbesondere im Rahmen des ATC-63 Projektes im Auftrag der FEMA 
(Federal Emergency Management Agency) weitergehende Untersuchungen zur 
Ableitung von Verhaltensfaktoren durchgeführt [10]. 
Bislang wird der Verhaltensbeiwert q für unbewehrte Mauerwerksbauten nach 
DIN EN 1998 im Regelfall auf den Wert 1,5 begrenzt. Höhere Verhaltensbeiwerte bis 
q ≤ 2,0 sind mit Bedingungen an die Wandgeometrie und an die vertikale 
Beanspruchung der einzelnen aussteifenden Mauerwerksscheiben verknüpft. 
2.3.3.2 Überfestigkeit OSR 
Eine weitere darüber hinausgehende Methode, das nichtlineare duktile Verhalten des 
Tragwerks zu berücksichtigen, ist die Einführung eines Faktors zur Berücksichtigung der 
Umverteilung der Horizontallasten im Grenzzustand der Tragfähigkeit [46], [59]. Die 
DIN EN 1998 bietet für die Materialien Stahlbeton und Stahl die Möglichkeit eine 
Überfestigkeit zur Erhöhung des Verhaltensbeiwertes q zu berücksichtigen. 
Die Überfestigkeit OSR ist definiert als das Verhältnis zwischen dem Versagen des 
Gesamtsystems Rpl und dem Versagen des ersten Bauteils Rel,w und repräsentiert die 
Lastumverteilungsmöglichkeiten des jeweiligen Tragsystems (Abbildung 2-4). Diese 
Methode setzt ein ausreichend duktiles Verhalten des Tragwerks voraus, welches es 
ermöglicht, dass der Ausfall von Bauteilen durch die Reserven in anderen Bauteilen 
aufgefangen wird.  
 
Abbildung 2-4: Prinzip zur Ermittlung eines Überfestigkeitsfaktors 
Bei Ansatz eines Überfestigkeitsfaktors setzt sich der Verhaltensbeiwert q aus einem 
Grundwert q0, der dem Wert q aus Abschnitt 2.3.3.1 entspricht, und der Überfestigkeit 
OSR wie folgt zusammen: 
  
   
   , 
 
   
   
 
   
   ,  
        (2-10) 
Die Überfestigkeit wird in D N EN 1998 für Stahltragwerke mit dem Quotienten α1/α2 
für regelmäßige Tragwerke in einem Wertebereich von 1,0 und 1,3 angegeben. Bei 
unregelmäßigen Tragwerken ergeben sich nach Abschnitt 6.3.2, Absatz 4 der Norm, 
Werte zwischen 1,0 und 1,15, sofern nicht durch eine gesonderte Pushoveranalyse 
nachgewiesen wird, dass auch größere Werte angesetzt werden dürfen. Generell ist 
der zulässige Maximalwert auf 1,6 begrenzt. 
Rel 
Rpl 
upl uel uu 
Rel,w 
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Im Stahlbetonbau werden die Quotienten α1/α2 in Abschnitt 5.2.2.2 der DIN EN 1998 
definiert. Für regelmäßige Systeme werden Quotienten bis 1,3 angegeben. Bei 
unregelmäßigen Grundrissen werden Werte bis 1,15 empfohlen. Höhere Werte dürfen 
wiederrum nur dann angesetzt werden, wenn diese durch nichtlineare 
Pushoveranalysen nachgewiesen werden. Generell ist der Höchstwert auf maximal 1,5 
begrenzt. 
Für Mauerwerksbauten findet sich bislang keine Angabe zur Berücksichtigung von 
Überfestigkeiten in der DIN EN 1998. Eine Berücksichtigung dieser Überfestigkeiten 
findet sich in der italienischen Erdbebennorm [72], die auf den Untersuchungen von 
Morandi et al. [46], [69] basieren. Er bestimmte durch Parameteruntersuchungen 
Überfestigkeitsfaktoren, die dann als Erhöhungsfaktoren in die italienische 
Erdbebennorm eingeflossen sind. Die in dieser Norm angegebenen Werte sind für 
unbewehrte Mauerwerksbauten zwischen 1,4 für eingeschossige Bauwerke und 1,8 für 
mehrgeschossige Bauwerke angegeben. Die Überfestigkeitswerte sind damit größer als 
die empfohlenen Werte für Stahlbeton- und Stahlbauten der DIN EN 1998. Der Wert 
von 1,8 liegt zudem über den oben bereits genannten maximal zulässigen Werten für 
Stahlbeton und Stahl. 
Die höheren Werte lassen sich zum einem durch die guten Aussteifungen der von 
Morandi untersuchten Grundrisse erklären. Morandi selbst schlägt deshalb für eine 
Verallgemeinerung in den europäischen Normen vor, die Überfestigkeiten als 
nationale Parameter festzulegen [69]. Hierfür empfiehlt er bei Abweichung von den für 
den italienischen Raum üblichen Bauweisen und die damit verbundenen 
Randbedingungen reduzierte Überfestigkeitswerte. Für eingeschossige Gebäude 
empfiehlt er den Wert 1,0 und für mehrgeschossige Bauwerke den Wert 1,4. Inwieweit 
eine Anwendung des Überfestigkeitsfaktors gerechtfertigt ist, wird in Abschnitt 6 
detaillierter ausgeführt. 
2.4 Nichtlineare Berechnungsverfahren 
Der Berücksichtigung von nichtlinearen Systemeigenschaften kommt im Bereich des 
Erdbebeningenieurwesens eine große Bedeutung zu. Insbesondere international 
werden zunehmend nichtlineare Berechnungsverfahren, die sich im Bereich des Stahl- 
und Stahlbetonbaus bereits bewährt haben, auch für den Nachweis von 
Mauerwerksbauten angewendet. 
Unterschieden werden nichtlineare statische Berechnungen und dynamische 
Zeitverlaufsberechnungen. Bei Anwendung der Rechenverfahren in der 
Bundesrepublik Deutschland ist zu beachten, dass die DIN 4149 [33] nichtlineare 
statische Berechnungen und Zeitverlaufsberechnungen generell ausschließt, während 
die DIN EN 1998 [36] alle Verfahren zulässt. Mit Fertigstellung des Nationalen 
Anhangs [37] und Einführung der DIN EN 1998 werden auch in Deutschland alle 
Rechenverfahren einsetzbar sein. 
2.4.1 Verformungsbasierte Berechnungsverfahren 
Der Erdbebennachweis erfolgt mit verformungsbasierten Berechnungsverfahren 
grundsätzlich nicht mehr ausschließlich über den Vergleich von einwirkenden und 
aufnehmbaren Kräften, sondern auch durch den Vergleich der Verformungsfähigkeit 
des Bauwerks und der erforderlichen Verformungsfähigkeit infolge der seismischen 
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Beanspruchung. Dadurch nutzen die Verfahren die Verformungsfähigkeit von 
Bauwerken im nichtlinearen Bereich besser aus. 
Verschiedene Verfahren wurden seit  nfang der 80‘er Jahre entwickelt und sind 
aktuell bereits in ihrer zweiten Generation in internationalen Normen und Richtlinien 
geregelt [9]. Die bekanntesten sind die „Displacement Coefficient Method“ 
(Verschiebungs-Koeffizienten-Methode) der FEMA 356 [8], die in der DIN EN 1998 
beschriebene N2-Methode von Fajfar [40], die „Capacity Spectrum Method“ 
(Kapazitätsspektrum-Methode) aus dem ATC 40 [11] und die „Modal Pushover 
 nalysis“ (Modale Pushover  nalyse) von Chopra [27]. 
Grundlage aller verformungsbasierten Berechnungsverfahren ist die nichtlineare 
Lastverformungskurve des Bauwerks, die mit einer statisch nichtlinearen Berechnung 
durch sukzessive Steigerung einer eigenformaffinen Horizontallastverteilung zu 
bestimmen ist. Die resultierende Pushover-Kurve dient als Grundlage für einen 
Vergleich mit der seismischen Einwirkung in Form des Antwortspektrums. In der Regel 
findet der Nachweis im Rahmen eines Vergleiches des Antwortspektrums und des 
Widerstandes repräsentiert durch die transformierte Pushover-Kurve im 
Spektralbeschleunigungs-Spektralverschiebungsdiagramm statt.  
Die meisten derzeit normativ geregelten verformungsbasierten Berechnungsverfahren 
sind ausschließlich auf Tragwerke anwendbar, deren dynamisches Verhalten durch die 
erste Eigenform dominiert wird. Ansätze zur Berücksichtigung höherer Eigenformen für 
die Anwendung auf unregelmäßig ausgesteifte Tragwerke oder Tragwerke mit 
unregelmäßig verteilten Massen stehen hinsichtlich der Anwendung auf 
Mauerwerksbauten noch am Anfang. In [71] wurden bereits mehrere dieser in [27], 
[53] und [56] beschriebenen Ansätze auf ihre Anwendbarkeit auf Mauerwerksbauten 
überprüft. 
2.4.2 Nichtlineare Zeitverlaufsberechnungen 
Die nichtlineare Zeitverlaufsberechnung stellt ein dynamisches Berechnungsverfahren 
dar, welches in der Regel anhand eines detaillierten numerischen Modells unter 
Berücksichtigung des nichtlinearen Materialverhaltens durchgeführt wird. Bei diesem 
Berechnungsverfahren wird berücksichtigt, dass die hohen, kurzfristigen 
Beanspruchungen in nichtlinearen Tragwerken im Vergleich zu linearen Tragwerken 
größere Verformungen bei gleichzeitig niedrigeren Rückstellkräften verursachen [70]. 
Bei der Berechnung wird ein System aus nichtlinearen Bewegungsgleichungen für 
einen Zeitverlauf der Erdbebeneinwirkung gelöst. Durch eine maximale detailgetreue 
Erfassung der Geometrie und des Materialverhaltens, inklusive nichtlinearem 
Nachbruchverhalten der Struktur, wird dieses Verfahren häufig als 
Referenzrechenverfahren eingesetzt, welches das wirkliche Verhalten am präzisesten 
erfasst. 
Durch immer weiter zunehmende Rechenleistung werden immer aufwändigere 
Modellierungen im Bereich der Geometrie und des Materialverhaltens möglich. In der 
Praxis ist das Verfahren allerdings nur eingeschränkt einsetzbar, da mit dem 
Rechenaufwand auch der Aufwand für Auswertung und Ergebnisinterpretation stetig 
zunimmt [91]. Für den Praktiker sind die Ergebnisse mit vertretbarem Aufwand nicht 
auswertbar. 
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2.5 Vergleich der Berechnungsverfahren 
Als Standardrechenverfahren werden für Mauerwerksbauten heute immer noch das 
Ersatzkraftverfahren oder das Antwortspektrenverfahren angewendet. Diese beiden 
Verfahren bieten aufgrund Ihrer einfachen Handhabung und der vergleichsweise 
einfachen Modellbildung die Möglichkeit für kleine bis mittelgroße Mauerwerksbauten 
den Nachweis effizient und damit kostengünstig zu führen. Zudem sind die Resultate 
aus den linearen Nachweisen einfach auszuwerten und zu interpretieren. 
Nachteilig ist hingegen die schlechte Ausnutzung der Tragwerksreserven durch die 
vereinfachte Erfassung der duktilen und dissipativen Tragwerkseigenschaften über 
einen pauschalen Verhaltensbeiwert. Dies hat sich für den Einsatz in der Baupraxis 
bewährt, stellt aber eine starke Vereinfachung dar, die für Mauerwerksbauten zu 
keiner ausreichend genauen Abschätzung des realen Tragwerksverhaltens führt. Es ist 
zudem festzustellen, dass die pauschale Berücksichtigung nichtlinearer 
Tragwerksreserven im Rahmen linearer Berechnungsverfahren mit anschließender 
Überlagerung der Ergebnisgrößen streng genommen nicht korrekt ist, da das 
Superpositionsprinzip nicht mehr gilt. 
Der Schritt zu einer Nachweisführung mit nichtlinearen Nachweisverfahren wird trotz 
der sich daraus ergebenden Chancen hinsichtlich der besseren Ausnutzung von 
Tragwerksreserven üblicherweise als zu aufwändig eingeschätzt. Dies ist insbesondere 
für die nichtlinearen Zeitverlaufsberechnungen zutreffend. Für übliche 
Mauerwerksbauten stehen die zeitintensive nichtlineare Modellierung und die damit 
verbundenen großen Rechenzeiten und der große Aufwand der Auswertung und 
Interpretation der Ergebnisse in keinem Verhältnis zum Nutzen. Insgesamt kann man 
resümieren, dass nichtlineare Zeitverlaufsberechnungen für Mauerwerksbauten in der 
Praxis zurzeit nicht anwendbar sind. 
Pushoverberechnungen hingegen sind im Bereich der Tragwerksplanung für 
Stahlbeton oder Stahl bereits lange anerkannte und oft angewendete 
verformungsbasierte Nachweisverfahren. Die nichtlinearen statischen Verfahren 
ermöglichen eine gute Ausnutzung der Tragwerksreserven und lassen sich auch für 
Mauerwerksbauten so aufbereiten, dass eine Anwendung in der Baupraxis möglich ist. 
Insbesondere durch ein stetig wachsendes Angebot an geeigneten Software Lösungen, 
die auf Mauerwerksbauten und ihre Anforderungen an Tragwerks- und 
Materialmodellierung speziell zugeschnitten sind, bieten sich diese Verfahren dem 
Tragwerksplaner als echte Alternative zur klassischen Nachweisführung an [1], [2], 
[64]. Mit ihnen können nichtlineare Tragfähigkeitsreserven ohne spürbare 
Aufwandssteigerung nachgewiesen werden. 
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3. Berechnungsmodelle für Mauerwerksbauten 
Neben der Festlegung eines geeigneten Berechnungsverfahrens ist die Wahl eines 
zugehörigen Berechnungsmodells entscheidend für die Bemessung und den Nachweis 
seismisch beanspruchter Tragwerke. Das Modell sollte mit einem vertretbaren 
Aufwand das dynamische Tragverhalten ausreichend genau simulieren können. In der 
Baupraxis finden zumeist linear elastische Modelle Anwendung. Diese sind 
insbesondere für Tragwerke aus Stahl oder Stahlbeton in der Regel ausreichend genau 
und allgemein akzeptiert. 
Im Unterschied zu Bauwerken aus Stahlbeton oder Stahl ist der Bedarf an nichtlinearen 
Modellen im Mauerwerksbau größer, da die Zugfestigkeit von Mauerwerk stark 
limitiert ist. Dies hat lokale und globale kinematische Mechanismen zur Folge, die das 
Tragverhalten wesentlich beeinflussen. Die Interaktionen der Mauerwerkswände 
untereinander und die Interaktionen der Mauerwerkswände mit den Deckenplatten 
sind außerordentlich komplex und können durch lineare Modelle nur unzureichend 
beschrieben werden. 
In diesem Abschnitt werden wesentliche nichtlineare Aspekte zum Tragverhalten von 
Mauerwerksbauten unter seismischer Beanspruchung im Hinblick auf das 
Nachweisverfahren und die damit zugrunde liegende Modellbildung beschrieben. Es 
werden verschiedene mögliche lineare und nichtlineare Tragwerksmodelle vorgestellt 
und der Zusammenhang zwischen diesen und den in Abschnitt 2.2 beschriebenen 
Nachweisverfahren erörtert.  
3.1 Verhalten von Mauerwerksbauten unter 
Erdbebenbelastung 
Die Problematik in der Erstellung von geeigneten Rechenmodellen für 
Mauerwerksbauten liegt grundsätzlich in dem Zusammenspiel zwischen den 
Nichtlinearitäten auf Wandscheibenebene und denen auf Tragwerksebene. Das 
globale Tragverhalten von Mauerwerksbauten ergibt sich aus dem Zusammenhang der 
Konfiguration der Einzelwände im Grundriss und der Interaktion der Einzelwände mit 
den Geschossdecken. 
Anhand einfacher Beispiele wird im Folgenden gezeigt, wie komplex sich diese 
Zusammenhänge unter zyklischen Einwirkungen darstellen. Im Einzelnen werden die 
Auswirkungen aus der Wand - Decken Interaktion, der Umverteilung der Vertikalkräfte 
und der Ausführung der Wandverbände auf die Tragfähigkeit beschrieben und 
bewertet. 
3.1.1 Wand – Decken Interaktion 
Unter horizontaler Belastung wirken über mehrere Geschosse verlaufende 
Mauerwerkswandscheiben nicht wie im Stahlbetonbau als durchgehende Scheiben mit 
Zugübertragung, sondern führen, wie in Abbildung 3-1 verdeutlicht, geschossweise 
Wandrotationen aus. Die Wände stellen sich auf und es bilden sich Druckdiagonalen 
zwischen den Wandecken aus. Die Decken üben dadurch mit zunehmender 
horizontaler Verformung der Schubwände eine ansteigende Rückstellwirkung aus. 
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Abbildung 3-1: Lastabtrag von kurzen und langen Wänden in Mauerwerksbauten 
Durch das Aufstellen der Wände kommt es zu einer Einspannwirkung durch die 
Deckenplatte. Die Interaktion zwischen Schubwandscheibe und Deckenplatte wirkt 
sich direkt auf die Verteilung der Momente in der Schubwand aus, die durch das 
Gleichgewicht der Querkräfte und der exzentrisch angreifenden Vertikalkräfte 
bestimmt werden. Als Maß für die Einspannwirkung hat sich der Faktor α als Quotient 
aus Wandhöhe h und der Höhe des Momentennulldurchgangs h0 etabliert, der nicht 
zwangsläufig zwischen Wandkopf und Wandfuß liegen muss (Abbildung 3-2).  
 
Abbildung 3-2: Verteilung der Momente an der Einzelwand 
In der Regel ist bei üblichen Mauerwerksbauten das Wandfußmoment |Mu| größer als 
das Wandkopfmoment |Mo| und es gilt für |Mu|   |Mo| der Einspanngrad α:  
   
  
 
 
  
     
 (3-1) 
Durch exzentrisch angreifende Normalkräfte infolge ständiger Lasten ist es möglich, 
dass das Wandfußmoment |Mu| kleiner als das Wandkopfmoment |M | ist und daher 
der Einspanngrad α folgerichtig für |Mu|   |Mo| durch  
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beschrieben wird. Bei gleichmäßiger Beanspruchung der Wand am Wandkopf und am 
Wandfuß, gleichbedeutend mit Mu   Mo, beträgt der Einspanngrad unendlich. 
Theoretisch ist per Definition jeder Einspanngrad zwischen 0,5 und plus unendlich 
denkbar. Negative Einspanngrade sind ausgeschlossen. 
In Abbildung 3-3 und Abbildung 3-4 werden zur Erläuterung zwei mögliche 
Verteilungen von Vertikalkräften gezeigt, die sich mit zunehmender horizontaler 
Verformung der Wandscheiben unter Berücksichtigung des Fugenklaffens einstellen 
können. Gut zu erkennen ist, dass der kinematische Mechanismus zu einem Aufstellen 
der Wandscheibe und einer Umlagerung der zunächst gleichmäßigen Verteilung der 
Vertikalkräfte hin zu den Wandecken führt. 
Findet dieser Mechanismus gleichsam am Fuß und Kopf der Wand statt, stellt sich die 
Wand, wie in Abbildung 3-3 zu sehen, auf zwei diagonal gegenüberliegende Eckpunkte. 
Das Moment am Wandkopf entspricht in diesem Fall dem Moment am Wandfuß und 
der Einspanngrad ergibt sich folgerichtig zu α = 0,5. 
 
Abbildung 3-3: Horizontal belastete Wandscheibe: Volle Einspannung 
Findet die Ablösung langsamer oder gar nicht statt und die Deckenplatte bleibt flächig 
auf der Wandscheibe liegen, so stellt sich ein Einspanngrad mit α = 1,0 ein. Man spricht 
in dem in Abbildung 3-4 dargestellten Fall auch von einer Lastzentrierung, da die 
Resultierende der Vertikallast in der Schwereachse der Wandscheibe liegt und somit 
das Wandkopfmoment den Wert Null annimmt. 
 
Abbildung 3-4: Horizontal belastete Wandscheibe: Lastzentrierung 
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Die Einspannwirkung ist, wie in Abbildung 3-1 dargestellt, bei kurzen Wänden durch 
die größeren Wandrotationen häufig stärker als bei langen Wänden, die im 
Wesentlichen über Schub abtragen. 
Zudem ist ersichtlich, dass die Verteilung der Vertikalkräfte am Wandkopf nicht zuletzt 
auch von der Belastung der Deckenplatte durch in den darüber liegenden Geschossen 
befindlichen Wandscheiben abhängt. Diese können ebenfalls durch lokale Rotationen 
zusätzlich zu einer Beanspruchung der Deckenplatte und damit zu einem 
„ nschmiegen“ der Deckenplatte an die darunter liegende Wand führen. 
Da es sich bei Erdbeben um zyklische Belastungen handelt, wechselt die Richtung des 
Aufstellens der Wände und es kommt zu einer Variation des Einspanngrades am 
Wandkopf und in der Folge zu einer wechselnden Biegebeanspruchung der Decke. In 
Abbildung 3-5 sind exemplarisch die Verläufe des Einspanngrades für die 
Erdgeschosswände dargestellt. 
Es zeigt sich, dass die kurze Wand (1,0 m) bei einer Verschiebung etwa 4 mm den 
vollen Einspanngrad mit α = 0,5 nahezu erreicht hat. Die lange Wand (2,50 m) erreicht 
den vollen Einspanngrad hingegen nicht, da es bei einer Verschiebung von 1,2 mm zu 
einem Reibungsversagen kommt und danach der Einspanngrad konstant bleibt. 
 
Abbildung 3-5: Verlauf des Einspanngrads für die Schubwände im Erdgeschoss 
Deutlich wird zudem, dass sich der von der Horizontalverformung abhängige 
kinematische Mechanismus nur mittels einer nichtlinearen Berechnung realistisch 
erfassen lässt. Es ist zu klären, ob dennoch mittels einfacher Betrachtungen an einem 
linear elastischen Modell Anhaltspunkte für die Größenordnung der Rückstellwirkung 
der Deckenplatte und damit auch der Einspannwirkung gewonnen werden können. Mit 
zunehmender Einspannwirkung ist eine Schubtragfähigkeitserhöhung der 
Wandscheiben verbunden (vgl. Abschnitt 5.3.3). 
Zusätzlich ist zu beachten, dass das Aufstellen der Einzelwände zu einer zusätzlichen 
lokalen Biegebeanspruchung in der Deckenplatte führt. Die Biegesteifigkeit des 
ungerissenen oder im Zustand II befindlichen Deckenquerschnitts beeinflusst zudem 
maßgeblich die Einspannwirkung der Wandscheiben. Um die volle Einspannwirkung 
sicherzustellen, ist die Deckenplatte, wie in Abschnitt 5.4.3 beschrieben, im Bereich 
des Schubwandanschlusses für die Beanspruchung zu bemessen und geeignet zu 
bewehren. 
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3.1.2 Vertikale Lastumverteilung 
Wie in Abschnitt 3.1.1 beschrieben führt die horizontale Verformung der Schubwände 
zu einer lokalen Kinematik der Wand, die ein Aufstellen der Wandscheibe zur Folge 
hat. Die Deckenplatte wird über der Schubwand angehoben. Dies verändert in der 
Wandscheibe zum einen, wie bereits beschrieben, den Lastangriffspunkt der 
Vertikalkraft und zum anderen den Betrag der Vertikalkraft. Verdeutlicht wird dieser 
Zusammenhang an dem in Abbildung 3-6 dargestellten Erdgeschoss eines 
zweigeschossigen Gebäudes. 
 
Abbildung 3-6: Erdgeschoss eines zweigeschossigen Gebäudes 
Eine Belastung in positive x-Richtung führt durch die Wandrotation zur Umlagerung 
von Vertikalkräften der linken Querwand auf die Schubwand, die sich bei größer 
werdenden Verformungen über Rahmentragwirkung auf die gegenüberliegende Wand 
umlagern. Umgekehrt führt eine Belastung in negative x-Richtung im kleineren 
Verformungsbereich zu einer Umlagerung von Vertikalkräften von der Schubwand in 
die Querwand. 
Erst bei größer werdenden Verformungen führt die Wandrotation wieder dazu, dass 
die Schubwand der Querwand Lasten entzieht und damit stärker belastet wird. Den 
Verlauf der Wandnormalkraft in Abhängigkeit der Wandkopfverschiebung in positive 
und negative x-Richtung zeigt Abbildung 3-7. 
 
Abbildung 3-7: Verlauf der Wandnormalkraft über die Verformung 
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Die Umverteilung der Vertikallasten kann je nach Lage der Schubwand im Grundriss 
und Richtung der horizontalen Einwirkung zu einer Erhöhung oder Abnahme der 
Vertikalkraft führen. Dies ist dann gleichzeitig mit einer Erhöhung oder Abnahme der 
Schubtragfähigkeit verbunden. Für zyklische Beanspruchungen aus Erdbeben ist 
allerdings immer zu beachten, dass das Minimum der Tragfähigkeit aus beiden 
Einwirkungsrichtungen maßgebend wird. 
Hinzu kommt, dass die Umverteilung der Vertikallasten sich ebenfalls deutlich auf die 
Schubtragfähigkeit der Querwände auswirkt. Da die Erdbebenbelastung in den 
Raumrichtungen als gleichzeitig wirkend anzusetzen ist, wird die rechnerische 
Erfassung der Auswirkungen der Umverteilung der Vertikallasten weiterhin erschwert. 
Beispielsweise kann eine Schubwand infolge der Rotation einer orthogonal 
anschließenden Wand durch die erste Erdbebenkomponente entlastet werden, was zu 
einer starken Reduzierung des Erdbebenwiderstandes führt. 
   
Abbildung 3-8: Versagen der Schubwand in Querrichtung durch Entlastung 
Bei gleichzeitiger Wirkung der zweiten Erdbebenkomponente kann dies, wie in 
Abbildung 3-8 links dargestellt, direkt zum Versagen der orthogonal angeschlossenen 
Schubwand führen. Dieser Fall tritt nicht ein, wenn die erste Erdbebenkomponente in 
die andere Richtung wirkt (Abbildung 3-8 rechts). Welche Situationen letztendlich 
während eines Erdbebens auftreten, ist aufgrund der stochastischen Einwirkung 
infolge Erdbeben nicht vorhersehbar. 
Ebenso können Vorverformungen aus statischen Lastfällen die Schubtragfähigkeit der 
Wände signifikant beeinflussen. Dies wird in Abbildung 3-9 deutlich. Bei dem links 
dargestellten Grundriss werden die Einzelwände relativ gleichmäßig in vertikaler 
Richtung belastet, so dass sich eine näherungsweise konstante 
Normalspannungsverteilung in den Wandscheiben einstellt und die resultierende 
Vertikalkraft im Wandschwerpunkt steht. Wirkt nun die Erdbebenbelastung in 
horizontaler Richtung, so weist der Grundriss in beiden Belastungsrichtungen gleiche 
Schubtragfähigkeit auf, da keine Reserven durch eine exzentrische Belastung unter 
Eigengewicht aufgebraucht werden. 
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Abbildung 3-9: Statisch zentrisch und exzentrisch belastete Wände 
Auf der rechten Seite der Abbildung 3-9 werden die langen Wände in Querrichtung 
durch je zwei Einzelwände ersetzt. In diesen stellt sich unter der vertikalen Verformung 
der Deckenplatte durch Eigengewicht eine lineare Spannungsverteilung durch die in 
Wandlängsrichtung exzentrisch angreifende Normalkraft ein. Dies hat zur Folge, dass 
die einzelne Wandscheibe in einer Belastungsrichtung einen geringen 
Schubwiderstand aufweist. Obwohl sich in diesem konkreten Fall der Einfluss 
gegenseitig aufhebt, muss er im Allgemeinen beachtet werden. 
Dieser Einfluss kann auch am Beispiel des in Abbildung 3-6 dargestellten Tragwerks 
nachvollzogen werden. Durch die Wandkonfiguration weisen die Querwände bereits 
exzentrische Vorbelastungen infolge Eigengewicht auf, was dazu führt, dass sich die 
Entwicklung der Einspanngrade in die Lastrichtungen deutlich unterscheidet.  
 
Abbildung 3-10: Verlauf des Einspanngrades für die Schubwände 
Wie aus Abbildung 3-10 ersichtlich, hat eine Belastung in die negative x-Richtung für 
die linke Wand aus Abbildung 3-6 wegen der exzentrischen Vertikallast unmittelbar 
eine volle Einspannwirkung zur Folge. Eine Belastung in die positive x-Richtung hebt 
beispielsweise für die Schubwandscheibe der Länge 1,0 m zunächst die exzentrische 
Vorbelastung auf und baut dann durch eine Wandrotation in die andere Richtung 
wieder eine volle Einspannwirkung auf, die jedoch erst bei wesentlich größeren 
Verformungen erreicht wird. 
3.1.3 Wandverband 
Neben der Interaktion der Wandscheiben mit der Deckenplatte und der 
Umverteilungen der Vertikallasten im Tragwerk wirkt sich auch die Form des 
Mauerwerksverbands entscheidend auf die Steifigkeitsverteilung und die 
Schubtragfähigkeit aus. 
24  Kapitel 3: Berechnungsmodelle für Mauerwerksbauten 
Generell können in der Praxis zwei unterschiedliche Ausführungsformen unterschieden 
werden: Mauerwerk im Verband gemauert oder stumpf gestoßen (Abbildung 3-11). 
Die Differenzierung erfolgt anhand der genauen konstruktiven Ausbildung. 
Systemmaße Im Verband gemauert Stumpfstoßtechnik 
   
   
Abbildung 3-11: Mitwirkende Breite zusammengesetzter Querschnitte 
Werden Wandscheiben im Stoßbereich im Verband gemauert, dann trägt der 
Querschnitt, eine ausreichende Verzahnung der Wände untereinander vorausgesetzt, 
als zusammengesetzter Querschnitt die Lasten ab. Zur Sicherstellung der 
Verzahnungswirkung ist in diesem Fall zusätzlich ein Nachweis am Anschnitt der 
Teilquerschnitte zu führen. Die mitwirkende Breite von zusammengesetzten 
Querschnitten kann anhand der Elastizitätstheorie berechnet werden. Ohne genauen 
Nachweis kann alternativ ¼ der Querschnittshöhe im betrachteten Schnitt als 
mitwirkende Breite angesetzt werden [30], [31], [32]. Der Aufwand der Ausbildung 
eines kraftschlüssigen Anschlusses der Querwände kann sich durchaus lohnen, da 
damit deutliche Tragfähigkeitssteigerungen erreicht werden können [68]. 
Mittels Stumpfstoßtechnik hergestelltes Mauerwerk ist aus baupraktischer Sicht 
einfacher herzustellen. Die Stoßfuge ist aus schallschutztechnischen Gründen dabei 
vollständig vermörtelt auszuführen. Hinsichtlich der Schubtragfähigkeit ist die 
Schubwand zunächst einmal generell ohne mitwirkende Breite der Querwand zu 
betrachten. Bei genauerer Betrachtung ist allerdings ein Zusammenwirken der Schub- 
und der Querwände bei einer Stumpfstoßausführung, wie in Abbildung 3-12 
dargestellt, von der Belastungsrichtung abhängig. 
Je nach Belastungsrichtung können sich die Schubwände entweder gegen die 
Querwände abstützen, wodurch die Querwände verstärkend wirken, oder ablösen. 
Durch das Abstützen leisten die in Abbildung 3-12 gekennzeichneten Bereiche der 
Querwände einen Beitrag zum Schubabtrag. Für eine zyklische Beanspruchung hat dies 
zur Folge, dass durch die richtungsabhängige Steifigkeit das dynamische System und 
somit auch die Beanspruchung aus Erdbeben je nach Beanspruchungsrichtung 
variieren können. 
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Abbildung 3-12: Zusammenwirken von Schub- und Querwänden 
Ein weiterer Gesichtspunkt ergibt sich für die dynamische Beanspruchung der 
Querwände senkrecht zur Wandebene. Das sogenannte „out-of-plane“ Versagen wird 
maßgeblich durch die Verbindung von Schub- und Querwänden gesteuert. Je 
tragfähiger die Verbindung zwischen Schub- und Querwand ausgeführt ist, desto 
größer ist die Sicherheit der Querwand gegen ein Versagen aus Ihrer Wandebene 
heraus. 
3.2 Berechnungsmodelle 
Als Berechnungsmodelle können ebene oder räumliche, lineare oder nichtlineare 
Modelle verwendet werden. Die Wahl eines geeigneten Gebäudemodells ist eine nicht 
triviale Aufgabe für den Tragwerksplaner und steht direkt im Zusammenhang mit dem 
zur Anwendung kommenden Berechnungsverfahren. Die Entscheidung für ein 
geeignetes Rechenmodell erfolgt nicht zuletzt unter Berücksichtigung der in Abschnitt 
3.1 beschriebenen Eigenschaften von Mauerwerksbauten unter Erdbebenbelastung. 
Ebene Modelle stellen immer eine deutlich vereinfachte Abbildung des realen 
Tragwerks dar. Aus diesem Grund ist die Verwendung solcher Modelle immer an 
Bedingungen gebunden und unterliegt klaren Anwendungsgrenzen. Räumliche 
Einflüsse aus planmäßigen und unplanmäßigen Torsionswirkungen können durch die 
vereinfachte Modellierung immer nur näherungsweise berücksichtigt werden. 
Abhängig vom gewählten Berechnungsmodell existieren unterschiedliche Ansätze zur 
Berücksichtigung der Torsionswirkung [70]. 
Die horizontal lastabtragenden Schubwände werden bei ebenen Modellen auf einen 
Ersatzstab zurückgeführt. Hierbei lassen sich die Schubwände mit Fenster- und 
Türöffnungen als Rahmentragwerke mit Stiel und Riegelbereichen abbilden (Abbildung 
3-13). Die Wirkung als Rahmentragwerk wird hierbei entscheidend von den 
Riegelsteifigkeiten beeinflusst. Als ein Grenzfall können die Riegel als biegeweich 
betrachtet werden, so dass die durchgehenden Schubwände als Kragarme mit 
gelenkiger Kopplung durch die starren Deckenscheiben wirken. Der andere Grenzfall 
ist die Annahme unendlich steifer Riegel, bei der die Stiele in Höhe der 
Geschossdecken starr eingespannt sind. 
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Abbildung 3-13: Modellierung von Mauerwerksscheiben [61] 
Am häufigsten wird in der Praxis auf der sicheren Seite liegend die Einspannwirkung 
der Riegel vernachlässigt, so dass sich die Steifigkeit des Ersatzstabes aus der 
Summation der Kragarmsteifigkeiten ergibt (vgl. Abschnitt 3.2.1). Werden die 
Riegelsteifigkeiten berücksichtigt, so ist eine Ersatzsteifigkeit für das sich einstellende 
Rahmensystem zu berechnen (vgl. Abschnitt 3.2.2). Ein Vorteil ebener Rahmensysteme 
gegenüber dem linear elastischen Ersatzstab ohne Ansatz der Riegelsteifigkeit liegt in 
der Möglichkeit, die nichtlinearen Tragwerkseigenschaften von Mauerwerksbauten 
realistischer zu erfassen. 
In Abschnitt 3.2.3. werden darüber hinaus lineare und nichtlineare räumliche Modelle 
beschrieben. Diese sind allgemein anwendbar und bieten den Vorteil, das 
Schwingungsverhalten realitätsnah abzubilden. Nachteilig sind jedoch die aufwändige 
Modellierung und die zum Teil schwer überprüfbaren Ergebnisse. 
3.2.1 Ersatzstab 
Vereinfachte Berechnungsverfahren, wie das Ersatzkraftverfahren, setzen voraus, dass 
sich das Tragwerk durch einen Ersatzstab abbilden lässt. Voraussetzung hierfür ist, dass 
die schubtragenden Bauteile ohne Unterbrechung über die Gebäudehöhe durchgehen, 
die Steifigkeiten und die Massenverteilung zum einen über die Höhe nahezu konstant 
bleiben und zum anderen im Grundriss symmetrisch verteilt sind. Zudem ist sicher zu 
stellen, dass die Aussteifungselemente durch schubstarre Deckenscheiben miteinander 
verbunden sind und eine Einleitung der horizontalen Kräfte im Baugrund, 
beispielsweise durch ein steifes Kellergeschoss, gewährleistet ist. 
Bei der Rückführung auf einen Ersatzstab müssen geeignete Ansätze zur Ermittlung der 
Ersatzsteifigkeiten des Tragwerks entwickelt werden. Für den Mauerwerksbau 
bedeutet dies, dass zunächst einmal die Rahmentragwirkung und die Einspannwirkung 
der Deckenplatte vernachlässigt werden. Eine mögliche Berücksichtigung der 
Rahmentragwirkung wird in Abschnitt 3.2.2 erläutert. 
Die einzelnen gegliederten Wandscheiben werden ohne Ansatz der 
Rahmentragwirkung über Ersatzträgheitsmomente IE erfasst, die unter 
Berücksichtigung der Schubverformungen der Wandscheiben berechnet werden [70]. 
Die Abminderung der Trägheitsmomente I erfolgt in Abhängigkeit des 
Elastizitätsmoduls E, der Wandhöhe h, dem Schubmodul G und der 
Schubwandfläche A: 
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Der Faktor 3,64 ist für eine Dreiecksbelastung über die Höhe des Ersatzstabes 
anzusetzen. Für eine Gleichlast, beispielsweise bei Beanspruchung aus Wind, ist der 
Faktor durch 4,0 zu ersetzen [70]. Das Ersatzträgheitsmoment berücksichtigt die 
Abminderung durch Schubverformungen, die insbesondere für längere Wände nicht zu 
vernachlässigen ist. Die Ersatzsteifigkeit der Einzelwand i ergibt sich folglich getrennt 
nach x und y-Richtung zu: 
  ,       ,   ;     ,       ,   (3-4) 
Die resultierenden Erdbebenlasten werden entsprechend den jeweiligen 
Wandsteifigkeiten auf die Einzelwände verteilt. Die Verteilung der Erdbebenlasten 
kann durch eine matrizielle Formulierung bezogen auf den Massenschwerpunkt nach 
Abbildung 3-14 erfolgen. 
 
Abbildung 3-14: Aussteifende Schubwand im Grundriss nach [60] 
Die Verschiebung vin der aussteifenden Schubwand i mit dem Winkel αi in Geschoss n 
mit dem Abstand din zum Massenschwerpunkt ergibt sich aus den Verschiebungen des 
Massenschwerpunktes uxn und uyn sowie der Verdrehung ϑn zu: 
    (             )  (
   
   
  
) (3-5) 
Die Transformationsmatrix    errechnet sich mit der quadratischen Einheitsmatrix   
der Dimension n und der Diagonalmatrix der Abstände der Massenmittelpunkte 
     [   ] zu: 
   [                   [   ]] (3-6) 
Mit der Transformationsmatrix    ergeben sich aus dem Vektor der Verformungen der 
Massenschwerpunkte   mit 
   (   ,    ,  ,    ,    ,    ,  ,    , ) (3-7) 
über 
        (3-8) 
der Vektor    der Horizontalverschiebungen der Scheiben m mit 
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  (   ,    ,  ,    ) (3-9) 
Im globalen x-y-Koordinatensystem ergibt sich die (3n, 3i)-Steifigkeitsmatrix  ̃  für die 
Wand m aus der kondensierten Steifigkeitsmatrix    zu 
 ̃    
       . (3-10) 
Die Steifigkeitsmatrix des Aussteifungssystems kann als Summe der 
Einzelwandsteifigkeiten  
 ̃    ∑ ̃  (3-11) 
formuliert werden. 
Über die bekannte Beziehung 
   ̃      (3-12) 
können die Verformungen   aus dem Kraftvektor   berechnet und letztlich auf die 
Einzelwände transformiert werden.  
Alternativ kann bei Tragwerken mit ausschließlich senkrecht angeordneten 
Schubwänden eine Verteilung der Erdbebenlasten wesentlich anschaulicher über 
Lastverteilungszahlen erfolgen. Dafür werden im Unterschied zur allgemeingültigen 
matriziellen Formulierung die Steifigkeiten des Ersatzstabes aus den Ersatzsteifigkeiten 
der Einzelwände je Untersuchungsrichtung getrennt erfasst: 
   ∑   ,    ;     ∑   ,    (3-13) 
Die Verteilungszahlen six für die Bebenkomponente in x-Richtung und siy für die 
Komponente in y-Richtung werden dabei für die Aussteifungselemente parallel 
(Index i) und senkrecht (Index j) zur Belastungsrichtung unter Berücksichtigung der 
Torsionswirkung berechnet: 
   
  
 
 (  
       
  
) ;     (
       
  
) (3-14) 
Die Torsionssteifigkeit kT des betrachteten Geschosses setzt sich aus den Steifigkeiten 
der Einzelwände i in Erdbebenrichtung und den Wänden j senkrecht zur 
Erdbebenrichtung und ihrem jeweiligen Abstand zum Steifigkeitsmittelpunkt ri bzw. rj 
zusammen: 
   ∑      
 
 
 ∑     
 
 
 (3-15) 
Bei unsymmetrischer Verteilung von Horizontalsteifigkeit und Masse wird die 
Torsionswirkung in Formel (3-14) über die Exzentrizität e erfasst. Die Ermittlung der 
Exzentrizität e erfolgt normativ gemäß der folgenden Beschreibung. 
In ebenen Modellen können die Torsionswirkungen immer nur näherungsweise 
berücksichtigt werden. Hier bieten sich verschiedene Möglichkeiten an, deren 
jeweilige Anwendung an Bedingungen geknüpft ist. Ein Gesamtüberblick der 
verschiedenen Ansätze für Tragwerke mit und ohne symmetrisch verteilter Steifigkeit 
und Masse wird in Abbildung 3-15 exemplarisch für die DIN 4149 [33] gegeben. 
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Abbildung 3-15: Torsionsansätze in ebenen Modellen nach DIN 4149 [61] 
Da der vereinfachte Torsionsansatz über die Verwendung eines einfachen 
Erhöhungsfaktors in vielen Fällen nicht angewendet werden darf, ist im Allgemeinen 
die Anwendung des genauen Torsionsansatzes mit einer Bestimmung der 
maßgebenden Exzentrizität e diesem vorzuziehen. 
 
Abbildung 3-16: Ansätze von Exzentrizitäten in ebenen Modellen 
Beim genaueren Torsionsansatz wird die Beanspruchung aus planmäßigen und 
unplanmäßigen Torsionswirkungen über die tatsächliche Exzentrizität e0, die zufällige 
Exzentrizität e1 und die zusätzliche Exzentrizität e2 gemäß Abbildung 3-16 aus den 
Gleichungen (3-16) bestimmt. 
              ;        ,        (3-16) 
Die tatsächliche Exzentrizität e0 beschreibt den Abstand des Steifigkeitsmittelpunktes S 
zum Massenschwerpunkt M. Die zufällige Exzentrizität e1 ermittelt sich prozentual in 
Abhängigkeit der Abmessung des Tragwerks L senkrecht zur jeweiligen Bebenrichtung 
aus: 
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     ,     (3-17) 
Die Berücksichtigung gleichzeitiger Translations- und Torsionsschwingungen erfolgt 
über die zusätzliche Exzentrizität e2, die aus den Abmessungen des Tragwerks L und B, 
der Ausmitte e0, dem Trägheitsradius ls und dem Torsionsradius r wie folgt ermittelt 
wird: 
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 (3-18) 
In [61] wird die Vorgehensweise zur Rückführung eines Tragwerks auf einen Ersatzstab 
ohne und mit Berücksichtigung der Riegelsteifigkeit ausführlich dargestellt. Neben den 
theoretischen Hintergründen wird dort auch die Anwendung auf ein Mehrfamilienhaus 
aus Mauerwerk praxisgerecht Schritt für Schritt aufbereitet und beschrieben und 
letztlich der Erdbebennachweis nach DIN 4149 geführt.  
3.2.2 Ebene Rahmenmodelle 
Unter Voraussetzung einer kraftschlüssigen Verbindung zwischen Decke und 
Wandscheiben können Wandscheiben in Verbindung mit der Deckenscheibe als 
Rahmensystem betrachtet werden (Abbildung 3-17). Die Abschätzung der 
Riegelsteifigkeiten ist jedoch nicht trivial, da diese von der Biegesteifigkeit der Decken, 
von dem vorhandenen Auflastniveau, der Länge der Schubwände und von der 
Verteilung der Schubwände im Grundriss abhängig ist. Um die Rückstellwirkung der 
Decke abzubilden wird in der Berechnungspraxis oftmals vereinfachend ein schmaler 
Deckenstreifen zur Bestimmung der Riegelsteifigkeit angesetzt [61].  
 
Abbildung 3-17: Äquivalentes Rahmensystem für Mauerwerksscheiben 
Die Breite b des Streifens ist dabei nach den Gesichtspunkten einer realistischen 
Abschätzung der Einspannwirkung der Decke aber auch möglicher Sturzbereiche über 
und unter den Öffnungen festzulegen. Zudem ist zu beachten, dass vorhandene 
Querwände eine zusätzliche aussteifende Wirkung besitzen, deren Berücksichtigung in 
einem solchen einfachen Ersatzsystem allerdings nahezu unmöglich ist. Zusätzlich wird 
im Balkenmodell durch die Idealisierung mit Achsmaßen die freie Länge der Riegel 
deutlich überschätzt. Tatsächlich ist die freie Länge jedoch deutlich geringer, da die 
Decke über die gesamte Wandlänge aufliegt. Da die Biegesteifigkeit der Riegel mit der 
Länge abnimmt, sind hier noch zusätzliche Reserven vorhanden. 
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Nachstehende Abbildungen zeigen im Vergleich die Momente und Normalkräfte des 
Rahmensystems, die sich bei biegeweichen Riegeln (Abbildung 3-18) und bei unendlich 
biegesteifen Riegeln (Abbildung 3-19) einstellen. 
 
Abbildung 3-18: Rahmensystem: Gelenkiger Anschluss der Mauerwerksscheiben 
 
Abbildung 3-19: Rahmensystem: Volle Einspannung der Mauerwerksscheiben 
In der Realität wird sich eine Verteilung zwischen dem Fall des biegeweichen und des 
unendlich biegesteifen Riegels einstellen. Der Ansatz einer Rahmentragwirkung führt 
zu einer Reduktion des Wandfußmomentes, wodurch sich die Tragfähigkeit der 
Mauerwerkswände je nach Grad der Einspannung zum Teil deutlich erhöht. Bei Ansatz 
eines Rahmens ist allerdings zu beachten, dass durch horizontale Lasten zusätzliche 
Normalkräfte, sowohl Zug- als auch Druckkräfte, in den Stielen (Abbildung 3-19) 
entstehen. Bei der Modellierung als Rahmensystem ist darauf zu achten, dass die aus 
der Rahmentragwirkung resultierenden zusätzlichen Zugkräfte in den Stielen 
aufgenommen werden müssen. 
Lineare ebene Rahmentragwerke werden in Verbindung mit dem Ersatzkraftverfahren 
oder mit dem Antwortspektrenverfahren eingesetzt. Mit ihnen können 
Umverteilungseffekte der Horizontal- und Vertikalkräfte im Tragwerk berücksichtigt 
werden. Dies erfolgt allerdings unter der Annahme, dass über das Mauerwerk 
Zugkräfte übertragen werden können. Dass diese Annahme nur schwer zu 
rechtfertigen ist und sich durch den ungenügenden Zugübertrag eine abweichende 
Lastverteilung im Mauerwerksrahmen einstellen wird, wurde in Abschnitt 3.1 gezeigt. 
Aus diesem Grund wächst die Bedeutung der Modellierung des Tragwerks als 
nichtlineares Rahmensystem. Nichtlineare Rahmensysteme werden für nichtlineare 
Pushoverberechnungen eingesetzt. Hierfür wurden für Mauerwerksbauten bereits 
verschiedene nichtlineare Modellansätze entwickelt.  
Die Modellierung erfolgt bei äquivalenten Rahmenmodellen mit nichtlinearen 
Elementen für Riegel und Wandscheiben, die durch starre Elemente miteinander 
verbunden sind (Abbildung 3-20). Die Änderung der Randbedingungen wird in 
Wechselwirkung über das nichtlineare Verhalten beider Tragwerkselemente gesteuert. 
Die nichtlinearen Mauerwerkseigenschaften werden über nichtlineare Gelenke oder 
Makroelemente auf Balkenebene mit elasto-plastischen Eigenschaften auf Grundlage 
analytischer oder experimentell bestimmter Last-Verformungseigenschaften 
abgebildet [25], [15], [69]. 
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Abbildung 3-20: Nichtlineares äquivalentes Rahmenmodell, 3muri [1], ANDIL [2] 
Diese beschriebenen Modelle finden bereits Anwendung in praxisorientierten 
Softwarelösungen [1], [2]. Allerdings sind diese aufgrund der üblichen Bauweise in 
Deutschland, mit geschosshohen Schubwandscheiben sowie deren Kopplung über 
vergleichsweise steife Stahlbetondeckenplatten ohne klassische Riegel über und unter 
den Fensteröffnungen, nur bedingt auf hiesige Gegebenheiten anwendbar [85]. 
Darüber hinaus können auch vereinfachte nichtlineare Rahmenmodelle zur 
Anwendung kommen. Eine Vorreiterrolle übernimmt dabei die FEMA-Richtlinie 356 
[8]. Dort werden zwei unterschiedliche Modellannahmen für die Modellierung der 
nichtlinearen Interaktion zwischen Wandscheiben und Riegeln beschrieben. Diese 
werden über die Eigenschaften mit „starrer Riegel – weiche Wandscheibe“ und 
„weicher Riegel – starre Wandscheibe“ beschrieben. 
Die beiden Modellannahmen geben die Randbedingungen vor, die das nichtlineare 
Last-Verformungsverhalten der einzelnen Mauerwerksscheiben steuern. Ein starrer 
Riegel hat infolge der verhinderten Riegelverformung ein Schubbalkenmodell mit je 
nur einem Schubfreiheitsgrad am Kopf der Wandscheibe zur Folge. Die Verdrehung der 
Wandscheibe wird etagenweise verhindert. Im Gegensatz dazu wird bei Annahme 
weicher Riegel die Rückstellwirkung der Riegel vernachlässigt, wodurch sich die 
Wandscheiben ungehindert verformen können [25]. Diese vereinfachten Annahmen 
stellen Grenzfälle dar, da die Steifigkeit und Tragfähigkeit der Riegel, wie bereits 
erläutert, von vielen Faktoren abhängen. 
Dieses vereinfachte Vorgehen hat allerdings den Vorteil, dass eindeutige 
Randbedingungen für die Schubwandscheiben definiert werden, die eine leichte 
Berechnung bzw. experimentelle Ermittlung der Tragfähigkeit und der 
Verformungsfähigkeit der einzelnen Schubwandscheiben, wie in Abschnitt 4.3 und 
Abschnitt 5.3 beschrieben, ermöglichen. 
3.2.3 Räumliche Modelle 
Räumliche Modelle sind allgemein anwendbar, ohne dass das Tragwerk bestimmte 
Voraussetzungen erfüllen muss. Sie bieten den Vorteil, dass nahezu beliebig 
nichtlineare Tragwerkseigenschaften in das Modell integriert werden können und das 
Schwingungsverhalten realitätsnah abgebildet wird. In der Regel werden räumliche 
Tragwerksmodelle in Verbindung mit dem multimodalen Antwortspektrenverfahren 
oder nichtlinearen Zeitverlaufsberechnungen angewendet. Im Vergleich zu den ebenen 
Rahmenmodellen bieten sie zudem den Vorteil, dass neben dem Schubtragverhalten 
der Mauerwerksscheiben in der Ebene auch die Beanspruchung senkrecht dazu 
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Berücksichtigung finden kann. Im Gegensatz zu vereinfachten zweidimensionalen 
Modellierungen erfolgen die horizontale und die vertikale Lastverteilung an einem 
einheitlichen Modell. Torsionseinflüsse werden modellintern berücksichtigt. 
Unterschieden werden räumliche Balken- und Schalenmodelle. Schalenmodelle bieten 
den Vorteil, dass die aufwändige geometrische Abbildung detailgetreue lineare und 
nichtlineare Berechnungen erlaubt (Abbildung 3-21). In der Anwendung auf 
Mauerwerksbauten können mit einem solchen Modell alle relevanten 
Nichtlinearitäten auf Tragwerks- und Wandebene, sowie die komplexe Interaktion 
zwischen den Schubwänden und den Deckenplatten abgebildet werden. Hierfür bietet 
sich eine Modellierung der Schubwandscheiben über Schalen- oder Scheibenelemente 
in Verbindung mit Kontaktelementen an. 
 
Abbildung 3-21: Räumliches Schalenmodell eines wandausgesteiften Tragwerks  
Balkenmodelle bieten hingegen den Vorteil einer im Vergleich zu Schalenelementen 
einfachen Ermittlung der Bemessungsschnittgrößen der Aussteifungselemente aus 
horizontaler Beanspruchung (Abbildung 3-22). Eine aufwändige Integration der 
Spannungen, wie sie in den Bemessungsschnitten eines Schalenmodells erfolgen muss, 
entfällt. 
 
Abbildung 3-22: Räumliches Balkenmodell eines wandausgesteiften Tragwerks 
Nachteilig ist, dass mit dem Balkenmodel im Gegensatz zu den 
Bemessungsschnittgrößen aus der horizontalen Beanspruchung, die vertikalen 
Beanspruchungen nicht korrekt ermittelt werden können. Hierfür müssen die 
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tatsächlichen Abmessungen der Wandscheiben berücksichtigt werden, so dass eine 
weitere Berechnung anhand eines genaueren Modells erforderlich wird. Zusätzlich 
können nichtlineare Mechanismen, die im Mauerwerksbau aus der fehlenden 
Zugübertragung entstehen (vgl. Abschnitt 3.1) mit Balkenmodellen nur schwer erfasst 
werden.  
Nachteilig, sowohl an 3D-Balken- als auch an 3D-Schalenmodellen, sind der hohe 
Aufwand für die Modellbildung und die zum Teil schwer zu kontrollierenden 
Ergebnisse. Insbesondere im Bereich der Mauerwerksmaterialien ist die Ermittlung der 
Bemessungsschnittgrößen aufgrund des fehlenden Zugübertrags schwierig. Hinzu 
kommt, dass bei einer multimodalen Berechnung die Integration der Spannungen zu 
Bemessungsschnittgrößen vor der quadratischen Überlagerung erfolgen muss, da 
ansonsten der Spannungsverlauf in der einzelnen Wandscheibe keine 
Vorzeicheninformation mehr beinhaltet. 
Bei dreidimensionalen Modellen ist zudem zu beachten, dass nach DIN EN 1998 eine 
Kombination der Erdbebeneinwirkungen der beiden horizontalen Richtungen 
erforderlich ist, sobald die Regelmäßigkeitskriterien des Tragwerks im Grundriss nicht 
erfüllt sind. Die Kombination der Horizontalkomponenten der Erdbebeneinwirkung 
kann dann für ein Erdbeben in x-Richtung mit 
 ,         ,       (3-19) 
erfolgen. Entsprechend gilt für ein Erdbeben in y-Richtung 
 ,         ,      , (3-20) 
wobei  „zu kombinieren mit“ bedeutet. 
In der noch gültigen DIN 4149 ist zusätzlich festgelegt, dass auf eine Kombination der 
horizontalen Einwirkungsrichtungen verzichtet werden kann, sofern die Aussteifung 
der beiden Hauptrichtungen ausschließlich durch Wände oder durch unabhängige 
Aussteifungssysteme erfolgt. Folglich dürfen Tragwerke mit einer ausschließlichen 
Aussteifung aus Mauerwerkswandscheiben ohne Kombination der 
Einwirkungskomponenten berechnet werden. 
In [22] wird anhand einer Berechnung eines unregelmäßigen mehrgeschossigen 
Tragwerks die Modellierung mit Schalenelementen und der Berechnungsablauf mit 
dem multimodalen Antwortspektrenverfahren ausführlich beschrieben. Es wird zudem 
eine Softwarelösung vorgestellt, mit der die Auswertung und der Nachweis der 
Schubwandscheiben aus Mauerwerk automatisiert durchgeführt werden kann. 
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4. Ermittlung zyklischer Last-Verformungskurven 
Last-Verformungskurven für Wände aus unbewehrtem Mauerwerk können durch 
experimentelle Untersuchungen, numerische Simulationen und analytische oder 
empirische Berechnungsformeln bestimmt werden. Die Bestimmung ist nicht trivial, da 
der Verlauf der sogenannten Kapazitätskurven von der Stein-Mörtel Kombination, dem 
vertikalen Auflastniveau, der Wandgeometrie und der Rückstellwirkung durch die 
Decken am Wandkopf abhängig ist. 
Im Folgenden werden die für die Definition der Last-Verformungskurven wesentlichen 
Versagensformen und deren zyklisches Last-Verformungsverhalten auf Grundlage 
experimenteller Untersuchungen beschrieben. Darüber hinaus werden die 
Möglichkeiten und vorhandene Ansätze zur Ermittlung der maximalen 
Horizontaltragfähigkeit und der maximalen Verformungsfähigkeit für 
schubbeanspruchte Mauerwerksscheiben vorgestellt.  
4.1 Mauerwerkswände unter zyklischer 
Schubbeanspruchung 
Anhand von Versuchen können verschiedene Ursachen des Schubversagens 
identifiziert werden, die sich in verschiedenen Versagensformen zeigen. In vielen 
Fällen ist es ausreichend eine Klassifizierung anhand dreier dominierender Formen 
vorzunehmen, dem Biegedruckversagen, dem Gleiten in der Lagerfuge und dem 
Schubversagen infolge Steinzugversagen [90]. Die drei Versagensformen sind in 
Abbildung 4-1 dargestellt. 
 BL             SS           SZ 
 
Abbildung 4-1: Klassifizierung der Versagensformen: Biegedruckversagen (BL), 
Gleiten in der Lagerfuge (SS), Schubversagen infolge Steinzugversagen (SZ) 
Vor allem kurze, leicht belastete Wände verhalten sich annähernd wie Balkenelemente 
und versagen infolge Biegedruckversagens BL (Biegung und Längskraft). Dabei 
unterliegt die Wand einer Starrkörperrotation und kippt unter der zyklischen Belastung 
von einer Ecke auf die andere, wobei infolge von Spannungsumlagerung die 
Mauerwerksdruckfestigkeit in den unteren Eckbereichen überschritten wird. Dieser 
Versagensmechanismus wird als duktil eingestuft, das heißt es werden relativ große 
Verformungen erreicht. 
Lange leicht belastete Wände versagen meist unter dem Versagensmechanismus 
reiner Schub. Dabei tritt entweder ein Gleiten in der Lagerfuge SS auf oder es entsteht 
ein treppenförmiger Riss über mehrere Steinreihen ohne dass einzelne Steine 
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aufreißen. Der verbleibende horizontale Widerstand der Wand ist lediglich auf die 
Reibung in den gerissenen Fugen zurückzuführen. Dieser Versagensmechanismus kann 
ebenfalls als duktil eingestuft werden. 
Bei Wänden, die vertikal hochbelastet sind, treten unter horizontaler Beanspruchung 
X-förmige Risse über die gesamte Wandhöhe auf, die sich weitestgehend unabhängig 
von der Lage der Stoßfugen ausbreiten und Steine vertikal aufreißen lassen. 
Maßgebende Größe für dieses Schubversagen ist die Steinzugfestigkeit. Dieser 
Versagensmechanismus, Schubversagen infolge Steinzugversagens SZ, wird als spröde 
eingestuft, das heißt es werden nur geringe Verformungen erreicht. 
4.2 Zyklische Schubwandversuche 
Experimentell wurde das Trag- und Verformungsverhalten von Mauerwerkswänden 
unter zyklischer Schubbeanspruchung bereits seit vielen Jahren in verschiedenen 
Forschungsvorhaben [28], [38], [39], [52], [74], [89], [88], [16], [73] untersucht. 
Insbesondere die jetzt vorliegenden Ergebnisse zweier kooperativer europäischer 
Forschungsprojekte DISWALL [38] und ESECMaSE [39] haben zu einem besseren 
Verständnis des Trag- und Verformungsverhaltens von Mauerwerkswänden unter 
zyklischer Beanspruchung geführt. Durch die Schaffung einheitlicher 
Versuchsstandards mit reproduzierbaren Randbedingungen im Rahmen des 
europäischen Forschungsprojekts ESECMaSE sind die Erkenntnisse aus den 
Schubwandversuchen erstmals auch auf der Tragwerksebene anwendbar und somit 
auch für die Anwendung in der Praxis relevant. 
Exemplarisch ist in Abbildung 4-2 der Versuchstand der Universität Kassel dargestellt. 
Vergleichbare Prüfstände wurden im Rahmen des Projektes auch in Pavia und in 
München konstruiert [41], [80]. 
 
Abbildung 4-2: Versuchsstand für Versuche an geschosshohen Wandprüfkörpern [80] 
Bei der Durchführung der Versuche werden mittels vertikaler hydraulischer Zylinder 
die Randbedingungen des Tragwerks simuliert und mit einem gelenkig 
angeschlossenen horizontalen hydraulischen Zylinder eine zyklische Lastgeschichte 
aufgebracht [42], [44]. In Abbildung 4-3 ist die Last-Verformungsgeschichte und in 
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Abbildung 4-4 sind exemplarisch drei resultierende zyklische Last-Verformungskurven 
von statisch zyklischen Schubwandprüfungen dargestellt. 
 
Abbildung 4-3: Zyklische Belastungsgeschichte geschosshoher Wandprüfkörper [65] 
 
Abbildung 4-4: Resultierende Last-Verformungskurven der Wandprüfkörper [65] 
Aufgrund der vielen Einflussparameter und der hohen Kosten ist es allerdings nahezu 
unmöglich einen nichtlinearen verformungsbasierten Nachweis beliebiger Gebäude 
mit beliebigen Schubwandanordnungen ausschließlich auf Grundlage experimenteller 
Untersuchungen zu führen. Vielmehr stellen die Schubwandversuche Tastversuche dar, 
die in ausreichender Zahl durchgeführt, die Grundlage zusätzlicher analytischer 
(vgl. Abschnitt 4.3) oder numerischer Ansätze (vgl. Abschnitt 4.4) zur Bestimmung der 
zyklischen Last-Verformungskurven darstellen. 
Daher werden die zyklischen Last-Verformungskurven der Einzelwände für die weitere 
Verwendung und zur Ableitung von analytischen Ansätzen hinsichtlich 
Horizontaltragfähigkeit, Verformungsvermögen und Energiedissipation ausgewertet 
und bilinear idealisiert. 
 
Die Idealisierung der Versuchskurven erfolgt in der Regel durch drei Parameter: 
 Anfangssteifigkeit 
 Maximale Horizontaltragfähigkeit 
 Maximale Verformung 
Bestimmt werden die einzelnen Parameter anhand von Regeln, die auf der 
Energieäquivalenz zwischen der tatsächlichen Last-Verformungskurve und der 
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idealisierten bilinearen Last-Verformungskurve basieren. Das generelle Vorgehen 
entspricht dabei den Grundsätzen, die in der DIN EN 1998 [36] für die Idealisierung von 
Tragwerkskurven beschrieben werden. 
 
Abbildung 4-5: Bilineare Idealisierung nach DIN EN 1998 [36] 
Dort wird die Anfangssteifigkeit über die Flächengleichheit der unter der realen Last-
Verformungskurve und der idealisierten elastisch ideal plastischen Kraft-
Verschiebungskurve eingeschlossenen Fläche E*m bestimmt. Diese eingeschlossene 
Fläche entspricht der Verformungsenergie des nichtlinearen Systems. Zum 
Maximalwert der Horizontaltragfähigkeit gehört die Verformung d*m. Der Maximalwert 
der Horizontaltragfähigkeit F*y entspricht dem Plateau des ideal-plastischen Astes der 
Last-Verformungskurve (Abbildung 4-5). Der aus der Flächengleichheit resultierende 
Wert d*y ergibt sich zu: 
  
    (  
  
  
 
  
) (4-1) 
Mit dieser Definition wird ein eventueller Kraftabfall nach Erreichen der Verschiebung 
d*m nicht berücksichtigt, d.h. die Verformung kann im plastischen Nachbruchbereich 
deutlich unterschätzt werden. Die Abschätzung der maximalen Horizontaltragfähigkeit 
erfolgt mit diesem Ansatz über das Maximum der tatsächlichen 
Last-Verformungskurve. 
Auf Grundlage des gleichen Prinzips wird von Tomazevic [90] ein weiterer Ansatz zur 
Idealisierung der Last-Verformungskurven unbewehrter Mauerwerkswände 
vorgeschlagen. Hierbei werden als Eingangsgrößen die maximale 
Horizontaltragfähigkeit Vmax und die maximale Verschiebung dmax benötigt, die direkt 
aus der Versuchskurve abgelesen werden. 
Der Wert der maximalen Verschiebung du der bilinearen Idealisierung wird als das 
Minimum aus der maximalen Verschiebung der Last-Verformungskurve dmax und der 
zum 80%-Wert der maximalen Tragfähigkeit, nach Überschreiten der maximalen 
Horizontaltragfähigkeit, gehörenden Verschiebung bestimmt. 
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Abbildung 4-6: Bilineare Idealisierung zyklischer Last-Verformungskurven 
Für die Ermittlung der effektiven Anfangssteifigkeit Ke wird zunächst der 
Verschiebungswert dcr bestimmt. Dieser entspricht der Verschiebung bei dem 
Entstehen der ersten Risse. Mit Hilfe des zugehörigen Kraftwertes Vcr ergibt sich die 
effektive Steifigkeit nach Abbildung 4-6 zu: 
   
   
   
 (4-2) 
Die Ermittlung des noch fehlenden dritten Wertes, der maximalen Tragfähigkeit der 
idealisierten Kurve Vu erfolgt auf Grundlage der Energieäquivalenz. Das bedeutet, dass 
Vu direkt aus der Flächengleichheit unterhalb der Versuchskurve und der idealisierten 
Kurve aus 
     (     √      
      
  
) (4-3) 
mit Aenv als Fläche unterhalb der Versuchskurve bestimmt werden kann. 
Dieser Ansatz wurde von Tomazevic an über 60 Schubwandversuchen angewendet und 
überprüft. Es zeigt sich, dass sich im Durchschnitt ein Verhältnis der Werte Vu und Vmax 
zu 0,9 einstellt. Daher kann die Tragfähigkeit Vu nach [90] vereinfachend mit 
    ,       (4-4) 
angesetzt werden. 
Weiterhin zeigte sich, dass die Horizontaltragfähigkeit Vcr bei Erstrissbildung in der 
Regel zwischen 60 und 75% der maximalen Horizontaltragfähigkeit beträgt. Im Mittel 
gibt Tomazevic den Wert für α mit 0,7 an. Bachmann [13] empfiehlt analog dazu den 
Wert Vcr wie folgt festzulegen: 
            mit:  ,      ,   (4-5) 
Die Auswertung der zyklischen Last-Verformungskurven aus dem Projekt ESECMaSE 
ergab einen Wert α von 0,75 (vgl. Abschnitt 5.3). Mit den Ansätzen aus den 
Gleichungen (4-4) und (4-5) kann jede Versuchskurve auf einfache Weise und dennoch 
hinreichend genau bilinear, elastisch ideal plastisch idealisiert werden. 
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Diese Form der Idealisierung der Versuchskurven setzt einen Wert für die maximale 
Horizontaltragfähigkeit an, der unterhalb des gemessenen Maximalwertes liegt. Für die 
maximale Wandkopfverschiebung wird - bei entsprechenden Versuchskurven - ein 
Wert jenseits des zum Maximalwert der Tragfähigkeit gehörenden Verformungswertes 
ermittelt. Mit diesem im Vergleich zur DIN EN 1998 verfeinerten Ansatz kann das 
duktile Verhalten von Mauerwerksscheiben deutlich realistischer abgebildet werden. 
4.3 Analytische Ansätze aus Normen und Richtlinien 
Alternativ oder als sinnvolle Ergänzung zu den Schubwandversuchen kann das Trag- 
und Verformungsverhalten auch anhand von analytischen Berechnungsformeln, wie 
sie in einigen Normen und Richtlinien vorgeschlagen werden, bestimmt werden. 
Im Folgenden werden kurz die wichtigsten Aspekte der Ansätze aus 
DIN EN 1998 Teil 3 [36], DIN EN 1996 [34] und den FEMA (Federal Emergency 
Management Agency) Richtlinien 306 [5], 307 [6], 308 [7] und 356 [8] zur Bestimmung 
von Last-Verformungskurven von unbewehrten Schubwänden aus Mauerwerk 
beschrieben und miteinander verglichen. 
4.3.1 FEMA- Richtlinien 
In den Richtlinien FEMA 306 [5], FEMA 307 [6], FEMA 308 [7] und FEMA 356 [8] 
werden Berechnungsformeln für die Horizontaltragfähigkeit und approximierte 
Verläufe zur Beschreibung des Verformungsvermögens von Schubwänden in 
Abhängigkeit von der spezifischen Bruchbedingung bzw. Versagensform angegeben. 
Insgesamt wird zwischen vier Hauptversagensformen differenziert, denen 
unterschiedliche maximale horizontale Tragfähigkeiten und Endverformungen 
zugeordnet sind. Des Weiteren werden auch kombinierte Versagensformen 
betrachtet. 
Hauptversagensformen: 
 Kippen der Wand („Rocking“) 
 Gleiten in der Lagerfuge („Bed Joint Sliding“) 
 Diagonales Zugversagen („Diagonal Tension“) 
 Druckversagen am Wandfuß („Toe Crushing“) 
Kombinierte Versagensformen: 
 Biegeversagen / Druckversagen am Wandfuß 
 Biegeversagen / Druckversagen am Wandfuß / Gleiten in der Lagerfuge 
 Biegeversagen / Diagonales Zugversagen 
Als Versagensformen infolge Schubbelastung werden das Gleiten in der Lagerfuge und 
das diagonale Zugversagen berücksichtigt. Zusätzlich werden die Kippbewegung der 
Wand sowie das Druckversagen in den Eckbereichen des Wandfußes als mögliche 
Versagensformen in Betracht gezogen.  
Mit den Ansätzen dieser Richtlinie lässt sich eine approximierte Last-Verformungskurve 
abbilden, die über die bilineare Approximation, wie zuvor in Abschnitt 4.2 beschrieben, 
hinaus geht. Der Bereich der plastischen Verformungen wird für den Fall duktilen 
Versagens zweigeteilt, wobei dem ersten Bereich die maximale Horizontaltragfähigkeit 
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Vmax zugeordnet wird. Diese wird, wie in Abbildung 4-7 dargestellt, im zweiten Bereich 
auf 60% reduziert. 
 
Abbildung 4-7: Approximation nach FEMA-Richtlinien für duktiles Versagen 
Im Folgenden werden die Berechnungsformeln und die approximierten Last-
Verformungsverläufe kurz vorgestellt, die im Wesentlichen auf der Richtlinie 
FEMA 306 [5] basieren. Die Berechnungsformeln der Richtlinie wurden weitestgehend 
an die Bezeichnungen und Eingangsparameter der DIN 1053-100 [32] angepasst. 
4.3.1.1 Horizontaltragfähigkeiten der Versagensformen 
Das Kippen der Wand („Rocking“) tritt auf, wenn die Lagerfugen am Wandkopf und 
Wandfuß aufreißen und die Wand als starrer Körper eine Kippbewegung ausführt. Die 
maximale Horizontaltragfähigkeit Vr wird dann unter der Annahme eines Zehntels der 
Wandlänge als Druckzonenlänge berechnet: 
    ,            
 
  
 (4-6) 
Hierbei sind NEd die zentrische Druckkraft, L die Wandlänge und Hw die Wandhöhe. Der 
Faktor FEMA berücksichtigt den Einspanngrad (vgl. Abschnitt 3.1.1) und wird mit 
FEMA = 1 für eine volle Einspannung und FEMA = 0,5 für eine gelenkige Lagerung am 
Wandkopf angegeben.  
Gleiten in der Lagerfuge („Bed joint sliding“) tritt ein, wenn die Horizontaltragfähigkeit 
der Lagerfugen überschritten wird. Die Horizontaltragfähigkeit Vbjs1 ergibt sich aus dem 
Produkt der Schubfestigkeit fvk mit der vermörtelten Wandquerschnittsfläche A. Die 
Schubfestigkeit fvk setzt sich aus der Haftscherfestigkeit fvk0 und der von 
Druckspannung senkrecht zur Lagerfuge Dd abhängigen Haftreibung mit dem 
Haftreibungskoeffizient sf zusammen: 
      (            )    (4-7) 
Nach Überschreitung von Vbjs1 kommt es zum Gleiten in den Lagerfugen und die 
verbleibende Horizontaltragfähigkeit ergibt sich mit dem Gleitreibungskoeffizienten df 
zu: 
      (       )    (4-8) 
Die Horizontaltragfähigkeit für diagonales Zugversagen Vdt („diagonal tension“) 
berechnet sich wie folgt: 
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            √  
   
   
 (4-9) 
Hierbei sind Dd die Druckspannung senkrecht zur Lagerfuge und fdZ die diagonale 
Zugfestigkeit des Mauerwerks. Der Formfaktor  berücksichtigt den Einfluss der 
Wandgeometrie auf die diagonale Zugfestigkeit der Wand. Er wird mit β   0,67 für 
Wände mit L  w⁄
 0,67, mit β   L  w⁄
 für Wände mit 0,67≤ L  w⁄
≤1,0 und mit β   1,0 für 
Wände mit L  w⁄
 1,0 angegeben. 
Die Horizontaltragfähigkeit Vtc ergibt sich für das Druckversagen („Toe crushing“) in 
den Eckbereichen des Wandfußes mit der mittleren Mauerwerksdruckfestigkeit fd zu: 
              (
 
  
)  (  
   
  
) (4-10) 
 ierbei berücksichtigt αFEMA analog zu Gleichung (4-10) den Einspanngrad. 
4.3.1.2 Verformungsfähigkeiten der Versagensformen 
Für die einzelnen Versagensformen werden zugehörige Verformungsfähigkeiten 
definiert. Diese werden grundsätzlich in duktile, semi-duktile und spröde 
Versagensformen unterteilt. Übertragen auf unbewehrtes Mauerwerk sind das 
„Kippen der Wand“ und das „Gleiten in der Lagerfuge“ duktile Versagensformen mit 
einem ausgeprägten Verformungsvermögen. Für diese Versagensformen wird die in 
Abbildung 4-7 dargestellte approximierte Last-Verformungskurve angesetzt. Die 
zugehörige Ordinate Vmax und die Konstanten c, d und e sind in Tabelle 4-1 
zusammengestellt. Die angegebenen Werte wurden aus Schubwandversuchen 
abgeleitet und sind daher zunächst nicht mit Sicherheitsbeiwerten behaftet. 
Tabelle 4-1: Grenzwerte für die Verformungsfähigkeit nach FEMA-Richtlinien 
Bruchbedingung 
Vmax c d e LS CP 
[kN] [kN] [m] [m] [m] [m] 
Gleiten der Lagerfuge Vbjs1 Vbjs2 0,004   Hw 0,008   Hw 0,003   Hw 0,004   Hw 
Kippen der Wand Vr 0,6 ∙ Vr 0,004  H²w/L 0,008  H²w/L 0,003   H²w/L 0,004  H²w/L 
 
Für ein verhaltensorientiertes Nachweiskonzept (vgl. Abschnitt 2.2) werden die 
Verformungsfähigkeiten zusätzlich für unterschiedliche Anforderungen an das 
Tragwerk begrenzt. Unterschieden werden im relevanten Bereich des Nachweises der 
Standsicherheit nach FEMA 356 [8] die Anforderungsgrenzen „Life safety - 
Betriebsbereitschaft“ und „Collapse prevention - Standsicherheit“, die in Abbildung 4-7 
gekennzeichnet und in Tabelle 4-1 mit „LS“ und „CP“ bezeichnet sind. 
Neben den duktilen Versagensformen enthält FEMA 306 [5] auch Bedingungen, mit 
denen der Ablauf des Versagens durch die Kombination von duktilen und nicht 
duktilen Versagensformen festgelegt wird. Dies soll am Beispiel des in Abbildung 4-8 
dargestellten kombinierten Versagens „Druckversagen am Wandfuß“ mit 
anschließendem „Gleiten in der Lagerfuge“ demonstriert werden. Die 
Querkrafttragfähigkeit für das „Druckversagen am Wandfuß“ Vtc liegt in diesem Fall 
zwischen 0,75 Vbjs1 und 1,0 Vbjs1 und ist größer als Vbjs2. Zunächst folgt die Kurve bis 
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zum Erreichen der maximalen Querkrafttragfähigkeit Vtc dem Verschiebungspfad 
„Gleiten in der Lagerfuge“.  nschließend wird der Pfad „Druckversagen am Wandfuß“ 
maßgebend, bis der Last-Verformungsverlauf wieder in den Pfad „Gleiten in der 
Lagerfuge“ und dem damit verbundenen großen Verformungsvermögen übergeht. 
 
Abbildung 4-8: Kombination von „Druckversagen am Wandfuß“ und „Gleiten in der 
Lagerfuge“ [5] 
Insgesamt werden in der FEMA-Richtlinie 306 [5] fünf kombinierte Versagensformen 
unterschieden, für welche der Versagensablauf und die Verformungsfähigkeiten 
angegeben werden. Für die Definition der Versagensformen werden die Schubwände 
in Abhängigkeit vom Geometrieverhältnis in kurze Wände (L/Hw ≤ 1,25) und lange 
Wände (L/Hw > 1,25) unterteilt. Die genaue Definition der Versagensformen auf 
Grundlage der Querkrafttragfähigkeiten ist in Abschnitt 7.3.2 der Richtlinie angegeben.  
4.3.2 DIN EN 1996 – DIN EN 1998 Teil 3 
Im Rahmen der europäischen Normung werden für den Nachweis von Tragwerken im 
Bestand im Anhang C der DIN EN 1998 Teil 3 [36] Kapazitätsmodelle für einzelne 
Mauerwerkswände definiert. Unterschieden werden Mauerwerkswände bei Biegung 
und Längskraft sowie bei Schubbeanspruchung. Für beide Beanspruchungen werden 
die maximale Horizontaltragfähigkeit und die maximale Verschiebung angegeben. 
Im Folgenden werden die Berechnungsformeln zur Bestimmung der 
Horizontaltragfähigkeiten nach DIN EN 1998 Teil 3 vorgestellt und mit denen aus der 
DIN EN 1996 [34] verglichen. Die Beschreibung der Bruchbedingungen erfolgt in 
Anlehnung an die Bezeichnungen der deutschen Normung. 
4.3.2.1 Horizontaltragfähigkeit der Versagensformen 
Die maximale Horizontaltragfähigkeit einer Mauerwerkswand aus dem Versagen 
infolge Biegung VBL wird durch folgende Berechnungsformel bestimmt: 
    
     
    
(   ,   
  
  
) (4-11) 
Hierbei sind L die Wandlänge, NEd die zentrische Druckkraft, fd die mittlere 
Druckfestigkeit des Mauerwerks und σ0 die mittlere Normalspannung. H0 entspricht 
dem Abstand zwischen dem Querschnitt, in dem die Biegekapazität erreicht wird, und 
dem Wendepunkt der Biegelinie. 
Die maximale Horizontaltragfähigkeit einer Mauerwerkswand aus Schubversagen VS 
wird durch 
Vtc 
Vbjs1 
Vbjs2 
kombiniertes Versagen 
Gleiten in der Lagerfuge 
Druckversagen am Wandfuß 
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    (4-12) 
beschrieben. Der Bemessungswert der Schubfestigkeit fvd wird unter Berücksichtigung 
der Materialsicherheiten aus der charakteristischen Schubfestigkeit fvk bestimmt: 
          ,  
   
    
  ,       (4-13) 
Hierbei sind t die Wanddicke, L´ die überdrückte Wandlänge und fvk0 die 
Haftscherfestigkeit. Die Beschränkung der Schubfestigkeit fvd auf 0,065 fd ergibt sich 
durch die limitierte Zugfestigkeit des Mauerwerks. 
Im Vergleich dazu wird nach DIN EN 1996 der Bemessungswert der 
Horizontaltragfähigkeit VRd aus der überdrückten Länge L´, der Wanddicke t und dem 
Bemessungswert der Schubfestigkeit fvd mit 
             (4-14) 
ermittelt. Die charakteristische Schubfestigkeit fvk wird dabei für Mauerwerksscheiben 
mit vermörtelten Stoßfugen aus 
     ,        ,      ,       (4-15) 
und für unvermörtelte Stoßfugen aus 
     ,        ,      ,       (4-16) 
mit der charakteristischen Haftscherfestigkeit fvk0, der Druckspannung σ0 im 
überdrückten Bereich und der normierten Druckfestigkeit fb ermittelt. 
Die maximalen Schubfestigkeiten zur Berücksichtigung des Steinzugversagens werden 
prozentual in Abhängigkeit der normierten Druckfestigkeit fb getrennt für 
Mauerwerksscheiben mit vermörtelten und unvermörtelten Stoßfugen angegeben. Es 
ist ersichtlich, dass sich die beiden Ansätze mechanisch sehr ähnlich sind. Die 
DIN EN 1996 berücksichtigt jedoch im Gegensatz zur DIN EN 1998 durch die 
Differenzierung von Mauerwerk mit und ohne vermörtelte Stoßfugen und normierten 
Materialparametern auch das Schubtragverhalten moderner Mauerwerksarten mit 
ihren spezifischen Eigenschaften. Die Ansätze der DIN EN 1998 basieren auf wesentlich 
älteren Versuchen mit Normalmörteln und vermörtelten Stoßfugen. 
4.3.2.2 Verformungsfähigkeiten der Versagensformen 
Zu den Versagensformen werden in der DIN EN 1998 Verformungsgrenzen als Funktion 
der gegenseitigen Stockwerksverschiebung angegeben. Dies ist im Vergleich zum 
Ansatz der FEMA-Richtlinien (vgl. Abschnitt 4.3.1) vergleichsweise einfach gehalten, da 
auf eine Berücksichtigung des Nachbruchbereiches verzichtet wird. Der Ansatz nach 
DIN EN 1998 beschränkt sich auf eine elasto plastische Last-Verformungskurve durch 
Angabe der in Abbildung 4-7 mit d gekennzeichneten Grenzverschiebung. Die 
Grenzwerte für d werden in Tabelle 4-2 getrennt für beide Bruchbedingungen 
angegeben.  
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Tabelle 4-2: Grenzwerte für die Verformungsfähigkeiten nach DIN EN 1998 Teil 3 
Bruchbedingung 
Vmax d 
[kN] [m] 
Schubversagen VS 0,004   Hw 
Biegung und Längskraft VBL 0,008  H0/L   Hw 
Bei maßgebender Biegung und Längskraft wird die maximale gegenseitige 
Stockwerksverschiebung nicht alleine in Abhängigkeit der Wandgeometrie sondern 
auch in Abhängigkeit der Biegelinie der Wand begrenzt, da H0 der Abstand zwischen 
dem Querschnitt, in dem die Biegekapazität erreicht wird, und dem Wendepunkt der 
Biegelinie ist. Die Höhe H0 wird durch die Randbedingungen am Wandkopf bzw. die 
Wechselwirkung zwischen Wand und restlichem Tragwerk beeinflusst und ist letztlich 
vom Einspanngrad α abhängig (vgl. Abschnitt 3.1.1). 
4.3.3 Vergleich und Bewertung der Ansätze 
In den Abschnitten 4.3.1 und 4.3.2 wurden ausgewählte Normen und Richtlinien, die 
FEMA-Richtlinien und die DIN EN 1998, hinsichtlich ihrer Angaben zur maximalen 
Horizontaltragfähigkeit und Verformungsfähigkeit unter Schubbeanspruchung kurz 
zusammengefasst. Der Schwerpunkt lag hierbei nicht auf den mechanischen 
Grundlagen sondern auf den daraus abgeleiteten teilweise empirischen 
Bemessungsregeln. 
Die Ermittlung der Horizontaltragfähigkeiten und der Verformungsfähigkeiten erfolgt 
in allen Richtlinien in Anlehnung an das in Abschnitt 3.1 beschriebene Verhalten von 
Mauerwerkswänden unter zyklischer Schubbeanspruchung. Je nach Richtlinie sind 
allerdings Unterschiede in Bezeichnungen aber auch in den betrachteten 
Versagensformen bzw. Bruchbedingungen vorhanden. 
Der Ansatz zur Ermittlung der horizontalen Tragfähigkeit unbewehrter 
Mauerwerkswände der DIN EN 1998 ist vergleichsweise einfach gehalten und 
beschränkt sich auf zwei wesentliche Versagensformen. Im Gegensatz dazu ist die 
Beschreibung der Versagensformen in den FEMA-Richtlinien deutlich detaillierter und 
umfassender als der vereinfachte Ansatz der DIN EN 1998. Die angegebenen 
Verformungskapazitäten beider Richtlinien stimmen teilweise überein, da in der 
DIN EN 1998 Grenzwerte aus den FEMA-Richtlinien übernommen wurden.  
Die angegebenen Verformungskapazitäten stammen aus älteren Versuchen mit 
Vollziegeln und Steinmauerwerk mit Normalmörtel. Daher ist die Übertragbarkeit der 
angegebenen Verformungskapazitäten auf heutiges Mauerwerk problematisch. Die 
Ergebnisse aus ESECMaSE [39] zeigen tendenziell geringere Verformungsfähigkeiten, 
so dass eine Anpassung der Verformungswerte an modernes Mauerwerk, mit 
verschiedensten Steinformaten, Lochbildern und Arten der Vermörtelung erfolgen 
muss [20]. In Abschnitt 5.3 wird beschrieben, wie auf Grundlage der neuen 
Schubwandversuche die vorhandenen Ansätze weiterentwickelt und an die neuen 
Gegebenheiten angepasst werden. 
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4.4 Numerische Methoden 
Numerische Simulationen stellen eine weitere Methode zur Untersuchung des Trag- 
und Verformungsverhaltens von Schubwänden aus Mauerwerk dar. Für numerische 
Untersuchungen von Mauerwerk müssen Modelle verwendet werden, die in der Lage 
sind, das anisotrope, spröde Verhalten von Mauerwerk und damit die typischen 
Versagensformen (vgl. Abschnitt 4.1) schubbeanspruchter Mauerwerksscheiben 
abzubilden. Grundsätzlich können hierfür Rechenmodelle mit unterschiedlicher 
Genauigkeit verwendet werden. 
Für die numerische Simulation von Schubwänden werden aufgrund des geringeren 
Rechenaufwands in der Regel Modelle auf der Meso- oder Makroebene eingesetzt. Bei 
Modellen auf der Mesoebene werden die nichtlinearen Mörteleigenschaften sowie der 
Verbund zwischen Mauersteinen und Mörtel Kontakt- oder Interfaceelementen 
zugewiesen. Mit Modellen auf der Makroebene wird das Mauerwerk als homogenes 
Kontinuum mit „verschmierten” Materialeigenschaften idealisiert. Die 
Vernachlässigung vorhandener Diskontinuitäten führt zwar zu einer wesentlichen 
Reduzierung des Rechenaufwands, so dass auch größere Systeme bis hin zu ganzen 
Tragwerken berechnet werden können, allerdings können die Einflüsse der 
Verbandausbildung der Mauerwerksscheibe mit dieser Modellierungstechnik nicht 
ausreichend erfasst werden [54]. 
Ein umfassender Überblick über existierende Modelle findet sich in [58] und [81]. Der 
Literaturüberblick zeigt, dass zuverlässige Rechenmodelle auf den vorgestellten 
Modellebenen für die Simulation von Mauerwerk unter statischer Belastung bereits 
existieren. Mit diesen kann das Verhalten von Mauersteinen und Mörtel sowie der 
Verbund dieser Einzelkomponenten bis hin zu größeren Steinverbänden und 
Mauerwerkswänden simuliert werden. Die Anwendung der Modelle auf zyklische 
Beanspruchung ist allerdings oftmals mit Problemen behaftet, da über die zyklische 
Schädigung nur wenige Erkenntnisse vorliegen und für Steine mit unterschiedlichen 
Lochgeometrien noch keine effizienten Materialmodelle zur Verfügung stehen.  
Derzeit wird im Rahmen eines laufenden Forschungsprojektes [4] ein numerisches 
Modell auf der Mesoebene entwickelt, welches das anisotrope, spröde Verhalten von 
Mauerwerk durch eine Umsetzung einer kombinierten Plastizitäts- und 
Schädigungstheorie mit getrennten Materialformulierungen für Stein und Mörtel 
abbilden kann [79], [14]. Die nichtlinearen Mörteleigenschaften sowie der Verbund 
zwischen Mauersteinen und Mörtel werden Interfaceelementen zugewiesen. Die 
Mauersteine werden mit Kontinuumselementen mit den verschmierten 
Materialeigenschaften des Steins unter Berücksichtigung der Orthotropie des Steins 
abgebildet. Mit dem Modell können künftig in Ergänzung zu den Schubwandversuchen 
und den daraus abgeleiteten analytischen Ansätzen weitere Randbedingungen aber 
auch große Wandlängen, die experimentell nicht überprüft werden können, 
untersucht werden. 
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5. Praxisorientiertes verformungsbasiertes 
Nachweiskonzept 
International kommen bereits verschiedene inkrementelle adaptive 
verformungsbasierte Nachweisverfahren zur Anwendung und sind dort fester 
Bestandteil der Normung (vgl. Abschnitt 2.4.1). Im Bereich des Mauerwerksbaus wurde 
für Deutschland im Rahmen einer vorangegangenen Promotion [66] ein 
verformungsbasiertes Nachweisverfahren auf Grundlage der Kapazitätsspektrum-
Methode entwickelt und verifiziert. Ausgehend von den dort erarbeiteten 
theoretischen Grundlagen wurde im Rahmen dieser Arbeit ein Konzept entwickelt, mit 
dem das Verfahren in der Baupraxis angewendet werden kann. Hierfür wurde das 
Verfahren mit Fokus auf die Anwendung konsequent weiter entwickelt und es wurden 
Ansätze zur Bestimmung der erforderlichen Eingangsdaten erarbeitet. Ein wesentlicher 
Schritt hierfür ist der in Abschnitt 5.3 vorgestellte Ansatz zur Approximation von 
Versuchskurven. Die Implementierung in eine benutzerfreundliche Software [64] 
ermöglicht eine einfache und effiziente Anwendung des Verfahrens für den 
Tragwerksplaner.  
Anhand von konkreten Anwendungen auf eine Doppelhaushälfte aus Ziegelmauerwerk 
und ein Reihenhaus aus Kalksandsteinmauerwerk wurde das Verfahren im Rahmen 
einer Zustimmung im Einzelfall mit Prüfung durch die Landesstelle für Bautechnik in 
Tübingen erfolgreich in der Baupraxis eingesetzt [47], [48], [76], [77]. Bestandteil der 
Zustimmung im Einzelfall war im Auftrag der Landesstelle für Bautechnik eine Prüfung 
des Verfahrens und der programmtechnischen Umsetzung als auch der konkreten 
Berechnungen durch unabhängige Gutachter [82], [83]. 
5.1 Theoretische Grundlagen 
Grundlage des Nachweises ist die nichtlineare Last-Verformungskurve 
(Kapazitätskurve) des Bauwerks, die mit einer statisch nichtlinearen Berechnung durch 
sukzessive Steigerung der Horizontalbelastung infolge Erdbeben zu bestimmen ist. Die 
Berechnung der Kapazitätskurve eines Gebäudes erfolgt aus den Last-
Verformungskurven der Einzelwände unter Berücksichtigung der Lastumlagerungen 
nach dem sukzessiven Ausfall der Schubwände.  
Für symmetrische Grundrisse mit symmetrischer Masseverteilung kann die 
Kapazitätskurve durch einfache Superposition der Einzelwandkurven ermittelt werden. 
Im Fall unregelmäßiger Grundrisse oder unsymmetrischer Massenverteilungen ist die 
Last-Verformungskurve mit einem doppelt iterativen Berechnungsalgorithmus zu 
ermitteln, da sich zusätzlich Rotationen und Translationen senkrecht zur 
Belastungsrichtung einstellen. 
Die Last-Verformungskurve wird im Anschluss mittels eines äquivalenten 
Einmassenschwingers in das Spektralbeschleunigungs-Spektralverschiebungs-
Diagramm (Sa-Sd-Diagramm) transformiert und mit dem Antwortspektrum aus der 
jeweiligen Erdbebennorm überlagert (Abbildung 5-1). Die Transformation erfolgt für 
jeden Verformungszustand i mit einer Verformung Δi und einer zugehörigen Kraftgröße 
Fb,i durch 
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mittels modaler Kenngrößen, der effektiven Masse der Grundeigenform M1,eff, dem 
Anteilsfaktor β1 und der Ordinate der Grundeigenform φ1. Die modalen Kenngrößen 
werden für jeden Verformungszustand unter Berücksichtigung der aktualisierten 
Sekantensteifigkeit neu berechnet.  
Kann ein Schnittpunkt („Performance Point“) der beiden Kurven im stabilen Bereich 
der Kapazitätskurve ermittelt werden, so ist die Standsicherheit gewährleistet 
(Abbildung 5-1). Gleichzeitig liefert der Schnittpunkt die zu erwartende maximale 
Beschleunigung und die Referenzverschiebung der Struktur. 
 
Abbildung 5-1: Überlagerung von Kapazitäts- und Antwortspektrum im Sa-Sd-
Diagramm [66] 
Die Bestimmung des Kurvenschnittpunktes erfolgt iterativ unter Berücksichtigung einer 
verformungsabhängigen effektiven Bauwerksdämpfung, die sich aus dem Anteil der 
viskosen Dämpfung und der äquivalenten viskosen Dämpfung infolge hysteretischen 
Verhaltens zusammensetzt. Mit der effektiven Bauerwerksdämpfung wird das 
Antwortspektrum verformungsabhängig abgemindert. Die Ermittlung der effektiven 
Bauwerksdämpfung wird in Abschnitt 5.2.4 detailliert erläutert. 
Die theoretischen Grundlagen des verformungsbasierten Nachweisverfahrens, welche 
auf die Kapazitätsspektrum-Methode (vgl. Abschnitt 2.4.1) nach Freeman et al. [45] 
zurückgehen, wurden bereits in [18], [21], [49], [65], [66], [67] detailliert beschrieben. 
5.2 Umsetzung für die Baupraxis 
Für die praktische Anwendung des Verfahrens auf Mauerwerksbauten wurde eine 
bedienerfreundliche Softwarelösung entwickelt, mit der der verformungsbasierte 
Nachweis einfach und ohne großen Aufwand durchgeführt werden kann. Mit der 
Software kann auf Grundlage der bilinear parametrisierten Last-Verformungskurven 
(vgl. Abschnitt 5.3) aber auch direkt auf Grundlage experimenteller Last-
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Verformungskurven der Nachweis der Erdbebensicherheit erfolgen. Im Folgenden 
werden der Anwendungsbereich und die Berechnungsgrundlagen beschrieben. Des 
Weiteren wird erläutert, wie die duktilen Eigenschaften von Mauerwerksbauten für die 
Reduktion des elastischen Antwortspektrums durch die äquivalente viskose Dämpfung 
ausgewertet werden. 
5.2.1 Anwendungsbereich 
Das hier vorgestellte verformungsbasierte Berechnungsverfahren ist konform zur 
DIN EN 1998 [36] und kann mit bauaufsichtlicher Einführung der Norm im Bereich der 
Auslegung von Neu- und Bestandsbauten gegen seismische Einwirkungen angewendet 
werden. In DIN EN 1998 ist die nichtlineare Pushoverberechnung als Alternative zu 
linear elastischen Verfahren in Abschnitt 4.3.3.4.2 der Norm geregelt. 
Von dem hier beschriebenen Verfahren werden alle normativen Anforderungen 
eingehalten, so dass es gleichwertig zum im informativen Anhang B der DIN EN 1998 
geregelten N2-Verfahren ist [82]. Im Rahmen der Einführung der DIN EN 1998 werden 
zudem im Nationalen Anhang für Deutschland [37] die maximalen Endverformungen 
von horizontal beanspruchten Wandscheiben in Abhängigkeit der wesentlichen 
Bruchbedingungen auf Grundlage der in dieser Arbeit vorgestellten Untersuchungen 
(vgl. Abschnitt 5.3) festgelegt.  
Das verformungsbasierte Nachweiskonzept kann für den Erdbebennachweis von 
Mauerwerksbauten eingesetzt werden, die den Anforderungen des vereinfachten 
Antwortspektrenverfahrens nach DIN EN 1998 entsprechen und deren aussteifende 
Schubwände über alle Geschosse durchgehend verlaufen. 
Mit der Annahme, dass Regelmäßigkeit im Aufriss, durchgehende Schubwände über 
alle Geschosse und schubstarre Deckenscheiben in allen Stockwerken vorliegen, kann 
von einem Versagen im Erdgeschoss ausgegangen werden. In diesem Fall entspricht 
die Last-Verformungskurve des Bauwerks derjenigen des Erdgeschosses und wird 
bezogen auf die Kopfpunktverschiebung des Erdgeschosses ermittelt. In höheren 
Geschossen wird darüber hinaus lineares Materialverhalten unterstellt. 
Entspricht das Gebäude durch Unregelmäßigkeiten im Aufriss oder 
Steifigkeitsänderungen über die Höhe nicht den Anforderungen für die Anwendung 
des vereinfachten Antwortspektrenverfahrens, dann ist die Last-Verformungskurve 
abweichend auf die Verschiebung des Dachgeschosses zu beziehen [49]. Eine 
Transformation auf Grundlage der Grundeigenform ist dann nicht mehr ausreichend 
[71]. In diesen Fällen ist eine multimodale Pushoverberechnung unter 
Berücksichtigung mehrerer Eigenformen durchzuführen. 
5.2.2 Tragwerksmodell 
Aufgrund der für Deutschland üblichen Bauweise mit über alle Geschosse 
durchgehenden, geschosshohen Schubwänden erfolgen die Analyse und die 
Transformation an einem Schubbalkenmodell. Das bedeutet, dass das Tragwerk als 
Mehrmassenschwinger idealisiert wird, der auf Ebene der Stockwerke keine 
Rotationen zulässt. Im Gegensatz zu dem in Abschnitt 3.2.1 beschriebenen Vorgehen 
des Ersatzstabs werden hierbei die Biegeverformungen der Deckenplatte 
vernachlässigt und es wird von einer geschossweisen Rotation der Schubwandscheiben 
ausgegangen, die eine Einspannwirkung der Wandscheiben zur Folge hat. Dadurch 
50  Kapitel 5: Praxisorientiertes verformungsbasiertes Nachweiskonzept 
bauen sich Rückstellkräfte durch die Deckenplatten auf, die einen rechnerischen 
Nachweis der Deckenplattenbewehrung über den Schubwänden erforderlich macht. 
Die Verteilung der Schubkräfte auf die einzelnen Wandscheiben erfolgt iterativ. 
5.2.3 Berechnungsgrundlagen 
Für die Durchführung des verformungsbasierten Nachweises werden die Last-
Verformungskurven der einzelnen Mauerwerkswände unter Schubbeanspruchung 
benötigt. Diese sind, neben den eigentlichen Materialeigenschaften, im Wesentlichen 
von zwei Randbedingungen, dem vertikalen Auflastniveau und der Wandgeometrie, 
abhängig. 
Die Last-Verformungskurven können für unbewehrte Mauerwerkswände mittels einer 
bilinearen Approximation direkt aus standardisierten Materialparametern ermittelt 
werden. Alternativ kann auch mittels eines neu entwickelten 
Interpolationsalgorithmus eine Berechnung direkt auf Grundlage experimenteller 
zyklischer Last-Verformungskurven durchgeführt werden. Dieses Vorgehen ist 
empfehlenswert, wenn von der Norm stark abweichende Produkte oder Materialien 
eingesetzt werden und eine Verwendung der Approximation nicht möglich ist.  
In diesem Fall erfolgt eine erste Abschätzung der Tragfähigkeit, der 
Verformungsfähigkeit und der Dämpfungseigenschaften über einen einfachen 
Interpolationsalgorithmus. Dieser arbeitet auf Grundlage mehrerer vorliegender Last-
Verformungskurven mit unterschiedlichen Randbedingungen. Voraussetzung ist, dass 
die der Abschätzung zu Grunde liegende Datenmenge über eine geeignete Dichte 
verfügt und die abzuschätzenden Wände in Auflast und Geometrieverhältnis durch die 
vorhandenen Kurven eingeschlossen werden. Aus durchgeführten Versuchen mit 
unterschiedlichen Vertikallasten und Geometrieverhältnissen resultiert beispielsweise 
für eine Stein-Mörtel Kombination das in Abbildung 5-2 links exemplarisch dargestellte 
Raster aus verfügbaren Last-Verformungskurven. 
 
V
er
ti
ka
lla
st
 q
 [
N
/m
m
²]
 
Geometrieverhältnis l/h [-] 
h 
l 
ai 
( l1/h1 ; q1 ) 
 
Abbildung 5-2: Datenbankschema mit zugehörigen Last-Verformungskurven 
Für die Durchführung der Interpolation wird programmintern eine Datenbankstruktur 
angelegt, in der alle experimentellen Daten gespeichert werden. Die Auswertung der 
experimentellen zyklischen Last-Verformungskurven hinsichtlich der resultierenden 
Last-Verformungskurven und der Dämpfungseigenschaften erfolgt graphisch durch ein 
an die Datenbank angeschlossenes Tool [64]. Dabei werden zum einen die einhüllende 
Last-Verformungskurve der aus dem zyklischen Schubwandversuch resultierenden 
Hysteresekurve und zum anderen der Dämpfungsverlauf durch eine Auswertung der 
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Wandkopfverschiebung δ [mm] 
Kurve 1, n1 Wertepaare 
Kurve 2, n2 Wertepaare 
Kurve 3, n3 Wertepaare 
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Fläche innerhalb der Hystereseschleifen durch Auswertung definierter 
Verformungszustände ermittelt. Aus der Datenbank werden die Kurven zur jeweiligen 
Geometrie und zu den Auflastniveaus des konkreten untersuchten Gebäudes ermittelt 
und an das Nachweisprogramm übergeben. 
Jede der betrachteten einhüllenden Last-Verformungskurven und die zugehörigen 
Dämpfungsverläufe i sind diskret durch ni Wertepaare in der Datenbank hinterlegt 
(Abbildung 5-2). Mit den Anteilsfaktoren   
 , die sich aus Faktoren zur Beschreibung des 
gewichteten Punktabstands fi und den Faktoren wi zusammensetzen, wird der 
gesuchte Datensatz interpoliert. Der jeweilige resultierende Anteilsfaktor   
  zum 
vorhandenen Datensatz i wird berechnet aus: 
  
        (5-3) 
Er setzt sich zusammen aus  
   
  
∑  
 (5-4) 
mit dem „ bstand“ ai des jeweiligen Datensatzes im Datenbankschema. Dieser 
berechnet sich für die gesuchte Wandscheibe mit der Wandlänge L, der Wandhöhe Hw 
und der Vertikallast q mit: 
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(5-5) 
Mit dem Faktor wi wird darüber hinaus berücksichtigt, ob ein gesuchter Datensatz auf 
einem Datenpunkt oder im Randbereich des betrachteten Rasters liegt. Er beschreibt 
den prozentualen Anteil jedes Datensatzes mit: 
   (  |
    ,     ⁄⁄
   (   ⁄ )     (   ⁄ )
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|)) (5-6) 
Die resultierende Interpolationskurve des gesuchten Datensatzes mit n Datenpunkten 
wird über die errechneten Anteilsfaktoren der hinterlegten Datensätze ermittelt. Die 
Wandkopfverschiebung δn wird aus der Anteilsfaktoren der Datensätze i und deren 
Wandkopfverschiebungen δn,i wie folgt berechnet: 
   
  
    , 
∑   
  (5-7) 
Die zugehörigen Horizontalkraftwerte Fn ermitteln sich analog aus den 
Horizontalkraftwerten der Datensätze Fn,i aus: 
   
  
    , 
∑   
  (5-8) 
Dieser Ansatz liefert für Schubwände aus unbewehrtem Mauerwerk gute Näherungen 
für das Last-Verformungsverhalten von Wänden im Versuchsraster. 
Nachteilig ist, dass die hier vorgestellte Form der Interpolation unabhängig von den 
Bruchbedingungen und den realen mechanischen Eigenschaften der 
Mauerwerksscheiben ist. Eine gezielte Verbesserung des vorgestellten Ansatzes 
anhand einer intelligenten Kopplung von Versuchen, analytischen und numerischen 
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Ansätzen ist Gegenstand eines noch nicht abgeschlossenen aktuellen 
Forschungsprojektes [4]. 
5.2.4 Energiedissipation 
Innerhalb des Nachweiskonzeptes wird die Energiedissipation im nichtlinearen 
Verformungsbereich über eine effektive Bauwerksdämpfung ξeff berücksichtigt. Diese 
nimmt mit ansteigender Verformung zu und mindert das elastische Antwortspektrum 
ab. 
Die effektive Bauwerksdämpfung ξeff setzt sich aus der Grunddämpfung ξ0 des 
elastischen Systems, die in der Regel mit 5% anzusetzen ist, und der äquivalenten 
viskosen Dämpfung ξeq zusammen: 
            (5-9) 
Die Bestimmung der äquivalenten viskosen Dämpfung kann auf Tragwerksebene aus 
der Last-Verformungsbeziehung durch einen Vergleich der vom Tragwerk dissipierten 
Energie ED und der gespeicherten elastischen Energie ES0 gemäß Abbildung 5-3 
bestimmt werden. 
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Abbildung 5-3: Äquivalente viskose Dämpfung auf Tragwerksebene [66] 
Die dissipierte Energie entspricht hierbei der durch die Hystereseschleife 
eingeschlossenen Fläche [26]. Auf der Tragwerksebene ist die Form bzw. der Verlauf 
der Hystereseschleife in der Regel unbekannt. Aus diesem Grund kann ohne Kenntnis 
der tatsächlichen Form die Berechnung unter Annahme eines bilinearen Verlaufes der 
Last-Verformungsbeziehung mittels einer als Parallelogramm idealisierten 
Hystereseschleife erfolgen [66]. Diese Pauschalisierung des realen dynamischen 
Verhaltens des Tragwerks erfordert eine Korrektur der so ermittelten äquivalenten 
viskosen Dämpfung über einen Faktor zur Berücksichtigung der Form der 
Hysteresekurve. Dieser wird nach ATC 40 [11] zwischen 0,33 für stark eingeschnürte 
Hystereseschleifen und 1,0 für stabile Hystereseschleifen mit hoher Energiedissipation 
angenommen. 
Da eine Abschätzung der Form der Hysteresekurve aufgrund reiner Erfahrungswerte 
für Mauerwerksbauten nahezu unmöglich ist, wurde im Rahmen des hier vorgestellten 
Nachweiskonzeptes ein weiterentwickelter Dämpfungsansatz umgesetzt. Dieser 
basiert auf den zyklischen Last-Verformungskurven der Einzelwände. 
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Nach ATC 40 [11] und Chopra [26] wird die hysteretische Dämpfung der Einzelwände i 
analog zum Vorgehen am Gesamttragwerk als Funktion der Wandkopfverformung wie 
folgt ermittelt: 
   ,  
 
  
 
  , 
   , 
 (5-10) 
Gemäß Abbildung 5-4 können die energieäquivalenten Flächenanteile direkt aus der 
jeweiligen zyklischen Last-Verformungskurve der Einzelwände für jeden 
Verformungszustand ausgewertet werden. Daraus resultiert der 
verformungsabhängige Verlauf der äquivalenten viskosen Dämpfung für die einzelnen 
Mauerwerksscheiben, der exemplarisch im rechten Diagramm in Abbildung 5-4 
dargestellt ist. 
  
Abbildung 5-4: Ermittlung der hysteretischen Dämpfung der Einzelwand 
Die Berechnung der effektiven Dämpfung erfolgt auf Tragwerksebene über eine 
adaptive Anpassung der hysteretischen Dämpfung in Abhängigkeit des 
Verformungszustandes der Einzelwände und einer Wichtung der 
Einzelwanddämpfungen je Verformungszustand über die jeweilige elastische 
Verformungsenergie ES0,i. 
        
∑    ,     , 
∑   , 
 (5-11) 
Sofern die zyklischen Last-Verformungskurven der Einzelwände in einer Datenbank 
vorliegen, kann zu jedem Verformungszustand des Gebäudes in Abhängigkeit der 
Wandkopfverschiebung der Einzelwände die Dämpfung neu berechnet werden.  
Wenn keine experimentellen Kurven zur Verfügung stehen, ist eine exakte 
Bestimmung der Dämpfung aus der Versuchskurve nicht direkt möglich. In diesem Fall 
wird vorgeschlagen, bilineare Kurven mit einem konservativen Dämpfungsansatz zu 
verwenden.  ngesetzt wird eine Grunddämpfung von ξ0 = 5% in Kombination mit 
einem linearen Anstieg der hysteretischen Dämpfungsanteile von 0%, bis zum 
Übergang vom elastischen in den plastischen Bereich, auf maximal 5% im 
Bruchzustand der Einzelwand. In Versuchen im Rahmen von ESECMaSE [39] und auch 
anderen Versuchsreihen aus Ljubljana [88] hat sich gezeigt, dass dieser Ansatz in der 
Regel eine untere Grenze der in den Versuchen ermittelten Dämpfungswerten darstellt 
und daher auf der sicheren Seite liegt [82], [83]. 
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5.2.5 Programmtechnische Umsetzung 
Das vorgestellte verformungsbasierte Nachweiskonzept wurde in dem Programm 
MINEA [64] umgesetzt. Das Nachweismodul ergänzt bereits vorhandene Module, mit 
denen die Aussteifung gegenüber Erdbebenbeanspruchung auch für unregelmäßige 
Tragwerke konventionell kraftbasiert nachgewiesen werden kann. Im Einzelnen sind in 
MINEA folgende Nachweisalternativen vorhanden: 
 Der Nachweis der Erdbebensicherheit über konstruktive Regeln. 
 Der rechnerische Nachweis der Erdbebensicherheit für Tragwerke mit 
durchgehenden Schubwandscheiben nach dem Ersatzkraftverfahren 
(vgl. Abschnitt 2.3.1) auf Grundlage eines Ersatzstabs (vgl. Abschnitt 3.2.1). 
 Der rechnerische Nachweis der Erdbebensicherheit für Tragwerke mit 
Unregelmäßigkeiten in Grund- und Aufriss nach dem multimodalen 
Antwortspektrenverfahren (vgl. Abschnitt 2.3.2) mit einem linearen 
dreidimensionalen Tragwerksmodell (vgl. Abschnitt 3.2.3). 
 Der rechnerische Nachweis der Erdbebensicherheit für Tragwerke mit 
durchgehenden Schubwandscheiben aus Mauerwerk nach dem vorgestellten 
verformungsbasierten Nachweisverfahren. 
Die Eingabe aller notwendigen Geometrie- Last- und Gebäudedaten erfolgt in einer 
grafischen Oberfläche. Innerhalb der benutzerfreundlichen Bedieneroberfläche wird 
der Anwender Schritt für Schritt bei der Eingabe der Daten begleitet (Abbildung 5-5). 
Alle relevanten Norm- und Erdbebendaten sind direkt in die graphische Oberfläche des 
Programms integriert und abrufbar. 
 
Abbildung 5-5: Graphische Eingabeoberfläche und 3D-Ansicht in MINEA [64] 
Mit dem Programm wird der verformungsbasierte Nachweis nach Abschnitt 5.1 in der 
Regel direkt mit den bilinear parametrisierten Last-Verformungskurven 
(vgl. Abschnitt 5.3) durchgeführt. Wie in Abschnitt 5.2.3 beschrieben, bietet das 
Programm aber alternativ die Möglichkeit mittels einer angeschlossenen Datenbank 
auf Grundlage experimenteller Daten den Nachweis zu führen. Für den Nachweis auf 
Grundlage experimenteller Kurven erfolgt die Auswertung und Speicherung der 
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experimentellen zyklischen Last-Verformungskurven graphisch durch ein an die 
Datenbank angeschlossenes Tool (Abbildung 5-6). 
 
Abbildung 5-6: Datenbanktool zur systematischen Auswertung zyklischer 
Last-Verformungskurven 
Nach Abschluss der Berechnung können alle Ergebnisse in einem interaktiven 
Ergebnisfenster abgerufen werden. Zusätzlich werden in einem Bericht alle 
Eingabedaten und Ergebnisse der Berechnungen in prüffähiger Form 
zusammengestellt. 
5.3 Ansatz zur Approximation von Versuchskurven 
In Anlehnung an die in Abschnitt 4.3 beschriebenen Normen DIN EN 1996 [34], 
DIN EN 1998 [36] und Richtlinien FEMA 306 [5] und FEMA 356 [8] wird für die 
Anwendung des in Abschnitt 5.1 beschriebenen Nachweiskonzeptes für unbewehrte 
Mauerwerksbauten ein Ansatz hergeleitet, um Anfangssteifigkeit, maximale 
Horizontaltragfähigkeit und Verformungsfähigkeit für Mauerwerkswände beliebiger 
Materialien und Randbedingungen zu berechnen. 
5.3.1 Untersuchungsgrundlage 
Die Grundlage für die Verifizierung und Kalibrierung des neuen Ansatzes bilden die in 
dem europäischen Forschungsprojekt ESECMaSE [39] ermittelten Last-
Verformungskurven von Schubwänden verschiedener Materialien und 
Randbedingungen. Die meisten Versuche wurden unter Annahme einer vollen 
Einspannung am Wandkopf (ff) durchgeführt. Insgesamt wurden im Rahmen des 
Forschungsprojekts über 80 Schubwandversuche durchgeführt, die tabellarisch in 
Anhang A zusammengestellt sind. 
Für die Entwicklung des neuen analytischen Ansatzes wurden die Versuchsergebnisse 
von insgesamt fünf verschiedenen Stein- Mörtelkombinationen aus Ziegelsteinen (CL), 
Kalksandsteinen (CS), Leichtbetonsteinen (LAC) und Porenbetonsteinen (PP) 
ausgewertet. Alle Schubwände wurden im Dünnbettmörtelverfahren (DM) hergestellt. 
Schubwandversuche an Wandscheiben mit Stoßfugenvermörtelung oder Vermörtelung 
der Lagerfugen mit Normalmörtel oder weiteren inkonsistenten Randbedingungen 
wurden nicht einbezogen, um eine möglichst große Genauigkeit für die in Deutschland 
übliche Bauweise zu erreichen. In Tabelle 5-1 sind die letztlich für die Auswertung 
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herangezogenen Schubwandversuche zusammengestellt. Eine vollständige 
Zusammenstellung der Vergleiche aller für die Ableitung des Ansatzes herangezogenen 
Schubversuche ist in Anhang B aufgeführt. 
Tabelle 5-1: Zusammenstellung der betrachteten Schubwandversuche 
No. Kategorie Material Mörtel Wanddicke [m] Wandhöhe [m] Anzahl 
1 CL-175-ff Ziegel DM 0,175 2,50 16 
2 CL-T10-ff Ziegel DM 0,300 2,50 6 
3 CS-175-ff Kalksandstein DM 0,175 2,50 13 
4 LAC-175-ff Leichtbeton DM 0,175 2,50 8 
5 PP-240-ff Porenbeton  DM 0,240 2,50 12 
 
Durch die Kalibrierung und Überprüfung des entwickelten Ansatzes an insgesamt 55 
Schubwandversuchen, kann die Approximation unter Unterstellung der 
Vergleichbarkeit der Versuchsrandbedingungen mit den realen Randbedingungen zur 
Berechnung beliebiger Grundrisse und Gebäude aus unbewehrtem Mauerwerk im 
Dünnbettmörtelverfahren herangezogen werden. 
Die Approximation für Anfangssteifigkeit, maximale Horizontaltragfähigkeit und 
Verformungsfähigkeit, basiert auf Materialeigenschaften, die standardmäßig für die 
übliche Mauerwerksbemessung normativ geregelt sind. Im Rahmen des 
Forschungsprojektes ESECMaSE wurden für die verwendeten Steine, Mörtel und Stein-
Mörtel-Kombinationen die relevanten Materialkennwerte experimentell ermittelt [19]. 
Fehlende Materialeigenschaften wurden gemäß [84] angesetzt. Eine Übersicht der für 
die Approximation erforderlichen Materialeigenschaften zeigt Tabelle 5-2. 
Tabelle 5-2: Materialparameter der betrachteten Schubwandversuche 
Bezeichnung Kurz. Einheit KS CL CL-T10 LAC PP 
Mörtelart   [-] DM DM DM DM DM 
Steinfestigkeitsklasse SFK [-] 20 12 6 12 4 
Mauerwerksdruckfestigkeit fk,fb,fd [N/mm²] 12,38 6,70 4,94 6,90 2,66 
Haftscherfestigkeit fvk0 [N/mm²] 0,28 0,24 0,24 0,22 0,31 
Steinzugfestigkeit fbz [N/mm²] 1,49 0,40 0,34 0,48 0,51 
Haftreibungskoeffizient μsf [-] 0,55 0,68 0,40 0,40 0,40 
Gleitreibungskoeffizient μdf [-] 0,6 1,10 1,10 0,6 0,6 
Elastizitätsmodul E [N/mm²] 9500 6600 3300 11040 1141 
Schubmodul G [N/mm²] 3800 2640 1320 4416 456 
 
5.3.2 Steifigkeitsapproximation 
Die Ermittlung der Steifigkeit einzelner Wandscheiben ist in vielerlei Hinsicht nicht 
unproblematisch. Erforderliche mechanische Kennwerte wie Elastizitätsmodul, 
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Querkontraktionszahl bzw. Schubmodul zeigen bereits bei der Untersuchung der 
einzelnen Mauerwerkskomponenten Mörtel und Steine eine große Streuung und sind 
von einer Vielzahl an Einflüssen abhängig. Hinzu kommt, dass Mauerwerk in einem 
anisotropen Mauerwerksgefüge hergestellt wird, wodurch eine homogene 
Materialbeschreibung hinsichtlich der Steifigkeit zusätzlich erschwert wird. 
Unter Vernachlässigung der Scheibenwirkung und dem Einfluss von Randbedingungen 
des Tragwerks kann für schlanke Wände die elastische Steifigkeit der Wandscheibe Ke 
mittels der aus der Mechanik bekannten Steifigkeitsbeziehung für Balken bestimmt 
werden. Unter Annahme einer vollen Einspannung am Wandkopf kann für kleine 
Verschiebungen die Steifigkeit mit  
   (
  
 
      
 
  
   
)
  
 (5-12) 
ermittelt werden, mit Hw als Wandhöhe, E als Elastizitätsmodul, G als Schubmodul, der 
in der Regel 40% des Elastizitätsmoduls beträgt, A der Schubwandfläche und Ie dem 
abgeminderten Trägheitsmoment infolge Schubverformung nach Abschnitt 3.2.1. 
Für Wände mit freier Verdrehung am Wandkopf gilt: 
   (
  
 
     
 
  
   
)
  
 (5-13) 
Aufgrund des nichtlinearen Verhaltens vom Mauerwerk kann diese Steifigkeit jedoch 
nur als Anfangssteifigkeit für vollständig ungeschädigte Querschnitte angesetzt 
werden. 
In der bilinearen Approximation der Versuchskurven wird hingegen berücksichtigt, 
dass diese rechnerische Steifigkeit für den bereits geschädigten Querschnitt nicht mehr 
gültig ist, und nichtlineare Effekte und Kinematiken zu einer Abnahme der 
rechnerischen Steifigkeit führen. Dies führt zu einem materialabhängigen 
Reduktionsfaktor pk, der aus den Versuchen getrennt nach den 
Mauerwerksmaterialien ermittelt wurde. Dieser ist in Tabelle 5-3 zusammen mit den 
mittleren Normalspannungen σ0 und den Wandlängen L zusammengestellt.  
Tabelle 5-3: Materialabhängiger Korrekturfaktor pK der Sekantensteifigkeit 
Material Faktor pK Versuchsanzahl Wandlängen L [m] σ0 [N/mm²] 
CL-175-ff 0,20 16 1,10; 1,50; 2,20 0,22 – 1,00 
CL-T10-ff 0,20 6 1,00; 2,00 0,15 – 0,70 
CS-175-ff 0,38 13 1,25; 2,50 0,34 – 2,00 
LAC-175-ff 0,15 8 1,25, 2,50 0,44 – 1,23 
PP-240-ff 0,50 10 1,50; 2,50 0,22 – 1,10 
 
Die mit dem Faktor pk korrigierte rechnerische Steifigkeit Kp ergibt sich zu: 
         (5-14) 
In Abbildung 5-7 sind die rechnerischen Steifigkeiten KP den Versuchssteifigkeiten KV 
für die fünf ausgewerteten Stein- Mörtelkombinationen gegenüber gestellt. Obwohl 
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die Ergebnisse einer großen Streuung unterworfen sind, ist unter Berücksichtigung der 
eingeführten Abminderungsfaktoren im Mittel eine gute Übereinstimmung zwischen 
experimentellen und rechnerisch ermittelten Werten festzustellen. 
 
Abbildung 5-7: Verhältnis Sekantensteifigkeit – Versuchssteifigkeit 
Die mit den Abminderungsfaktoren bestimmten Steifigkeiten repräsentieren die 
gerissenen bzw. die approximierten Sekantensteifigkeiten der Mauerwerkswände und 
können daher im Rahmen eines nichtlinearen verformungsbasierten Nachweises bis 
zum Übergang in den plastischen Verformungsbereich eingesetzt werden. 
5.3.3 Horizontaltragfähigkeit 
Bei der Ermittlung der Horizontaltragfähigkeit der Einzelwände wird analog zur 
Beschreibung in Abschnitt 4.1, das Minimum aus folgenden drei Bruchbedingungen 
bestimmt: 
 Biegung und Längskraft (BL) 
 Schubversagen infolge Reibungsversagen (SS) 
 Schubversagen infolge Steinzugversagen (SZ) 
Diese Differenzierung hat sich im Rahmen der Vergleiche mit den Ansätzen der 
DIN EN 1996 [34], DIN EN 1998 [36] und der FEMA-Richtlinien sowie den 
ausgewerteten Versuchen als am besten geeignet erwiesen. Durch umfangreiche 
Vergleiche der nach Abschnitt 4.3.1 und Abschnitt 4.3.2 rechnerisch ermittelten 
Tragfähigkeiten mit den Versuchswerten konnten die Abweichungen durch gezielte 
Modifikationen der Ansätze minimiert werden. In Anhang B befindet sich eine 
umfassende tabellarische Zusammenstellung der Versuchsergebnisse und der 
Vergleichsberechnungen für alle ausgewerteten Schubwandversuche. 
Die erste untersuchte Bruchform ist das Versagen auf Biegung und Längskraft (BL). Wie 
bereits in Abschnitt 4.1 beschrieben, tritt Versagen auf Biegung und Längskraft ein, 
wenn die Lagerfugen am Wandkopf und Wandfuß aufreißen und die Wand als starrer 
Körper eine Kippbewegung durchführt. Diese wird nur durch die 
Mauerwerksdruckfestigkeit fk begrenzt, deren Überschreitung zu einer Reduktion der 
Horizontaltragfähigkeit führt. Maßgeblich beeinflusst wird die Kippbewegung durch die 
Geometrie der Wand und die Interaktion der Wand mit der Deckenplatte, die durch 
den Einspanngrad α beschrieben wird (vgl. Abschnitt 3.1.1). Der Faktor α kann 
minimal, für eine volle Einspannung der Wand am Wandkopf, den Wert 0,5 annehmen. 
Das ist gleichbedeutend mit der höchsten möglichen Horizontaltragfähigkeit der 
Wandscheibe. 
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In einem Vergleich der Versuchsergebnisse aller auf Biegung und Längskraft 
versagenden Wände mit dem Ansatz nach DIN EN 1998 (vgl. Abschnitt 4.3.2) zeichnete 
sich ab, dass die rechnerischen Horizontaltragfähigkeiten im Versuch in vielen Fällen 
nicht erreicht wurden. Vielmehr wurde materialübergreifend für voll eingespannte 
Wandscheiben eine Unterschätzung der Tragfähigkeit um den Faktor 1,3 festgestellt. 
Der abgeleitete Ansatz für das Versagen Biegung und Längskraft VBL wird in 
Abhängigkeit zur Wandlänge L, dem Einspanngrad α, der Wandhöhe Hw, der 
Wanddicke t, der Vertikalbeanspruchung q0 und der Mauerwerksdruckfestigkeit fk 
durch 
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beschrieben. Der Faktor pV beträgt 1,3 für eine volle Einspannung am Wandkopf 
(α = 0,5) und 1,0 für eine freie Wandkopfverdrehung (Lastzentrierung: α = 1,0). 
In Abbildung 5-8 sind die Ergebnisse des modifizierten Ansatzes VBL den experimentell 
ermittelten Horizontaltragfähigkeiten VV gegenübergestellt. Der Vergleich der 
modifizierten Tragfähigkeitsbedingung mit den experimentell ermittelten 
Horizontaltragfähigkeiten zeigt, dass die Versuchswerte durch den modifizierten 
Ansatz im Mittel gut wiedergegeben werden. 
 
Abbildung 5-8: Biegung und Längskraft (BL): Rechnerische Horizontaltragfähigkeit / 
experimentell ermittelte Horizontaltragfähigkeit (eingespannt) 
Abbildung 5-9 verdeutlicht, dass eine entsprechende Anwendung der DIN EN 1998 
(Abschnitt 4.3.2) oder der FEMA-Richtlinien (Abschnitt 4.3.1) für die gleichen 
Wandscheiben zu einer Überschätzung der vorhandenen Tragfähigkeiten führt. 
  
Abbildung 5-9: DIN EN 1998 (links) und FEMA (rechts): Rechnerische 
Horizontaltragfähigkeit / experimentelle Horizontaltragfähigkeit (eingespannt) 
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Aus der Dokumentation der Versuche [39] geht hervor, dass die Umsetzung und 
Einhaltung der Randbedingung am Wandkopf insbesondere in hohen 
Verformungsbereichen aufgrund der komplexen Versuchssteuerung nicht 
unproblematisch war. Dies lässt die Vermutung zu, dass der eigentliche Einspanngrad 
bei den als eingespannt getesteten Wänden kleiner war. Dies könnte ein möglicher 
Grund für die erforderliche zusätzliche Abminderung durch den Faktor 1,3 sein. 
Zieht man den Vergleich zu den am Wandkopf gelenkig gelagerten Wänden 
(Cantilever), für die in der Gleichung (5-15) ein Wert α = 1,0 anzusetzen ist, so stellt 
man fest, dass der Korrekturwert hier nicht angewendet werden sollte, da bereits die 
mit der nicht modifizierten Formel berechneten Werte keine nennenswerte 
Abweichung von den Versuchsergebnissen zeigen (Abbildung 5-10). 
 
Abbildung 5-10: Biegung und Längskraft (BL): Rechnerische Horizontaltragfähigkeit / 
experimentell ermittelte Horizontaltragfähigkeit (Kragarm) 
Neben dem Versagen auf Biegung und Längskraft (BL) wurde das Versagen infolge 
Reibungsversagen (SS) durch Gleiten in der Lagerfuge und Schubversagen infolge 
Steinzugversagens (SZ) untersucht. Der Ansatz für diese beiden Versagensformen 
basiert auf dem bekannten Ansatz nach DIN EN 1996 (vgl. Abschnitt 4.3.2). In den 
ausgewerteten Versuchen wurde deutlich, dass eine klare Trennung des reinen 
Schubversagens (SS) und des Schubversagens infolge Zugversagen (SZ) in vielen Fällen 
nicht möglich ist. Insbesondere in Bereichen größerer Verformungen ist der Übergang 
zwischen diesen Versagensformen fließend. 
Das Schubversagen infolge Reibungsversagen (SS) wird in Abhängigkeit der 
Haftscherfestigkeit fvk0, der Vertikalbeanspruchung q0, der Wanddicke t und der 
Wandlänge L für Mauerwerksscheiben mit unvermörtelten Stoßfugen durch 
    ( ,           ,    )   (5-16) 
und für Mauerwerksscheiben mit vermörtelten Stoßfugen durch 
    ( ,           ,    )   (5-17) 
beschrieben. 
Empirisch konnte ein Zusammenhang zwischen Horizontaltragfähigkeit und 
überdrückter Schubwandlänge nicht nachgewiesen werden. Eine mögliche Erklärung 
dafür ist, dass die Erhöhung der Vertikalbeanspruchung in dem verbleibenden 
überdrückten Querschnitt den Einfluss aus der Abminderung der Fläche aufhebt. 
Zudem zeigt sich in den Versuchen, dass trotz zyklischer Beanspruchung die 
Haftscherfestigkeit angesetzt werden kann. 
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Schubversagen infolge Steinzugversagens (SZ) wird in Abhängigkeit der 
Mauerwerksdruckfestigkeit fk, der Wanddicke t und der Wandlänge L für 
Mauerwerksscheiben mit unvermörtelten Stoßfugen wie folgt bestimmt: 
     ,           (5-18) 
Eine Vermörtelung der Lagerfugen führt zu einer Erhöhung der Tragfähigkeit, mit: 
     ,           (5-19) 
Im Gegensatz zu anderen Ansätzen zur Beschreibung des Zugversagens, wie 
beispielsweise der in den FEMA-Richtlinien (vgl. Abschnitt 4.3.1) beschriebene, kann 
bei diesem stark vereinfachten Ansatz auf Grundlage der Mauerwerksdruckfestigkeit 
die Bestimmung von Materialkennwerten im Zugbereich entfallen. Die Erfahrung zeigt, 
dass aufgrund unzureichender Testmethoden und großen Streuungen der 
Versuchswerte auf die Bestimmung von Materialkennwerten im Zugbereich verzichtet 
werden sollte, da sich mit diesen keine höhere Genauigkeit ergibt. 
Die Gegenüberstellung der rechnerischen Horizontaltragfähigkeiten VSS,SZ mit den 
experimentell bestimmten Horizontaltragfähigkeiten VV in Abbildung 5-11 zeigt eine 
gute Übereinstimmungen für die fünf ausgewerteten Stein-Mörtelkombinationen. 
 
Abbildung 5-11: Schubversagen infolge Reibungsversagen (SS) / Steinzugversagen 
(SZ): Rechnerische Horizontaltragfähigkeit / experimentelle Horizontaltragfähigkeit 
Im Vergleich dazu zeigt sich in Abbildung 5-12 in einer Gegenüberstellung mit den 
rechnerischen Tragfähigkeiten nach DIN EN 1998 (vgl. Abschnitt 4.3.2) und der FEMA-
Richtlinien (vgl. Abschnitt 4.3.1) für die gleichen Wandscheiben eine Überschätzung 
der experimentellen Tragfähigkeit. 
  
Abbildung 5-12: DIN EN 1998 (links) und FEMA (rechts): Rechnerische 
Horizontaltragfähigkeit / experimentelle Horizontaltragfähigkeit (eingespannt) 
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5.3.4 Verformungsfähigkeit 
Zur Entwicklung einer Approximation für die Verformungsfähigkeit zyklisch 
beanspruchter Schubwände wurden die Endverformungen der Schubwandversuche 
den Endverformungen nach DIN EN 1998 (vgl. Abschnitt 4.3.2.2) und den FEMA-
Richtlinien (vgl. Abschnitt 4.3.1.2) gegenüber gestellt. Dies erfolgte getrennt nach den 
jeweiligen Bruchbedingungen der Normen. Dabei wurde qualitativ eine 
Übereinstimmung der Endverformungen mit denen der genannten Normen und 
Richtlinien festgestellt. 
Der Ansatz nach DIN EN 1998 begrenzt die Endverformung für das Versagen Biegung 
und Längskraft auf 0,008∙ w²/L∙α und Schubversagen auf 0,004∙ w. Die FEMA-
Richtlinien begrenzen für den Nachweis der Standsicherheit die Endverformung für das 
Versagen Biegung und Längskraft auf 0,004∙ w²/L und für Schubversagen auf 0,004∙ w. 
Für die wesentlichen Bruchbedingungen der beiden normativen Ansätze ist demnach 
bei einer vollen Einspannung mit α = 0,5 kein Unterschied vorhanden.  
Die Endverformungen aller betrachteten Wände, die auf Biegung und Längskraft (BL) 
versagen, sind in Abbildung 5-13 dem Verlauf der rechnerisch ermittelten 
Endverformungen nach DIN EN 1998 und FEMA gegenübergestellt. Es zeigt sich, dass 
der quadratische Verlauf der Kurve, in Abhängigkeit der Wandlänge, dem tatsächlichen 
Verformungsverhalten der Versuchswände entspricht. Die in DIN EN 1998 und FEMA 
festgelegten Endverformungen werden durch die Versuche in vielen Fällen aber nicht 
erreicht. Auf Grundlage einer statistischen Auswertung wird daher mittels eines 
empirisch ermittelten Faktors die Verformungsfähigkeit auf 0,006∙Hw²/L∙α reduziert. 
 
Abbildung 5-13: Biegung und Längskraft: Endverformungen 
Der Vergleich aller Schubwandversuche, die durch Schubversagen in der Lagerfuge (SS) 
oder Schubversagen infolge Steinzugversagen (SZ) dominiert wurden, mit dem 
Grenzwert der Endverformung der DIN EN 1998 und der FEMA zeigt, dass trotz einer 
großen Streuung der Versuchswerte eine gute Übereinstimmung mit dem 
rechnerischen Grenzwert vorliegt (Abbildung 5-14). Eine Modifikation der 
Verformungswerte ist demnach nicht erforderlich. 
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Abbildung 5-14: Schubversagen infolge Reibungsversagen (SS) / Schubversagen 
infolge Steinzugversagen (SZ): Endverformungen 
Eine Differenzierung zwischen den beiden Bruchbedingungen zeichnete sich im 
Rahmen der Auswertung nicht deutlich ab. Dies ist dadurch zu begründen, dass durch 
ein Schubversagen infolge Steinzugversagen (SZ) in der Regel auch, wenigstens 
teilweise, ein Schubversagen in den Lagerfugen (SS) sowie auch umgekehrt durch 
Schubversagen in der Lagerfuge (SS) ein Schubversagen infolge Steinzugversagen (SZ) 
ausgelöst wird. Insbesondere im Bereich größerer Verformungen sind die einzelnen 
Versagensformen in den experimentellen Untersuchungen oft nicht mehr voneinander 
zu trennen. 
Dennoch zeigen die Auswertungen, dass es sinnvoll ist, insbesondere für weniger 
duktile Bruchbedingungen, das Verformungsvermögen in Abhängigkeit der mittleren 
Normalspannung der Mauerwerkswände zu formulieren. Es zeigte sich, dass Wände 
mit größer werdenden mittleren Normalspannungen σ0 eine kleinere Duktilität 
aufweisen. Aus diesem Grund wird für Wände mit einer mittleren Normalspannung σ0 
von größer als 15% der Mauerwerksdruckfestigkeit fk die Verformungsfähigkeit 
abweichend auf 0,003 Hw reduziert (Abbildung 5-15). 
 
Abbildung 5-15: Schubversagen infolge Reibungsversagen (SS) / Steinzugversagen 
(SZ): Endverformungen für σ0 > 0,15∙fk 
Die Beschränkung des Verformungsvermögens und damit der Duktilität für 
Mauerwerkswände mit einer mittleren Normalspannung von σ0  15%∙fk wird durch 
Erkenntnisse bestätigt, die in die aktuelle Erdbebennormung der DIN EN 1998 [36] 
eingeflossen sind. Diese lassen eine erhöhte Duktilität in Form eines höheren 
Verhaltensbeiwertes q nur für Tragwerke mit einer Ausnutzung der 
Mauerwerksscheiben mit σ0 < 15%∙fk zu. 
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Wände, deren mittlere Normalspannung σ0 kleiner als 15% der 
Mauerwerksdruckfestigkeit fk ist, weisen ein deutlich duktileres Verhalten auf. Wie in 
Abbildung 5-16 dargestellt, ist für diese Wände die Abschätzung der Endverformung 
mit 0,004 Hw eine sinnvolle Approximation. 
 
Abbildung 5-16: Schubversagen infolge Reibungsversagen (SS) / Schubversagen 
infolge Steinzugversagen (SZ): Endverformungen für σ0 ≤ 0,15∙fk 
Alle Endverformungswerte der untersuchten Schubwandscheiben nach DIN EN 1998 
und den FEMA-Richtlinien sowie die Endverformungswerte der experimentellen 
Untersuchungen sind in Anhang B tabellarisch zusammengestellt. 
5.3.5 Bewertung und normative Umsetzung 
Mit dem vorgestellten Aproximationsansatz konnte getrennt für die Bruchbedingungen 
Schubversagen infolge Reibungsversagen (SS) und Schubversagen infolge 
Steinzugversagen (SZ) sowie für die Bruchbedingung Biegung und Längskraft (BL) durch 
die Kalibrierung anhand der Versuchsergebnisse eine gute Abschätzung der 
Versuchsergebnisse erreicht werden. In Tabelle 5-4 ist der gesamte Ansatz zur 
Abschätzung der Tragfähigkeiten und Verformungsfähigkeiten zusammengestellt. 
Tabelle 5-4: Zusammenstellung des entwickelten Approximationsansatzes 
 
Im Vergleich zu anderen deutlich komplexeren Ansätzen zur Bestimmung der 
Horizontaltragfähigkeit liegt der Vorteil des vorgestellten Ansatzes darin, dass er sich 
auf ein Minimum an erforderlichen Eingangswerten beschränkt. Auf der Seite der 
Materialkennwerte beruht der Ansatz ausschließlich auf der Haftscherfestigkeit fvk0 
und der Mauerwerksdruckfestigkeit fk. Beide Werte werden standardmäßig bestimmt 
und sind durch gängige Prüfverfahren leicht zu ermitteln. Es hat sich gezeigt, dass mit 
Bruchbedingung Maximale Horizontaltragfähigkeit Endverformung [m] 
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dem vorgestellten Ansatz zur Ermittlung der Horizontaltragfähigkeit durchgängig 
geringere Tragfähigkeiten als mit dem Ansatz nach DIN EN 1998 Teil 3 ermittelt 
werden und er somit auf der sicheren Seite liegt. 
In dem Nationalen Anhang zur DIN EN 1998 [37] wurden die Endverformungswerte 
gemäß den Endverformungen der Tabelle 5-4 übernommen. Insgesamt werden durch 
die neuen Erkenntnisse Endverformungswerte deutlich unter den 
Endverformungswerten der DIN EN 1998 Teil 3 (vgl. Abschnitt 4.3.2.2) in Deutschland 
eingeführt werden. 
5.4 Anwendung auf eine Doppelhaushälfte in 
Ziegelbauweise 
Das vorgestellte Verfahren wurde im Rahmen einer Zustimmung im Einzelfall durch die 
zuständige Landesbauaufsicht anhand eines konkreten Objektes geprüft. Im Rahmen 
dieser Arbeit wird das Anwendungsbeispiel aufgegriffen, um das vorgestellte 
verformungsbasierte Verfahren anhand eines konkreten Objektes nachzuvollziehen. 
Innerhalb des Zustimmungsverfahrens erfolgt der verformungsbasierte Nachweis 
vollständig auf Grundlage experimentell ermittelter Last-Verformungskurven für die 
Einzelwände. Im Folgenden wird zum direkten Vergleich der Nachweis auch mit den 
rechnerisch ermittelten Last-Verformungskurven der bilinearen Näherung nach 
Abschnitt 5.3 geführt.  
 
Abbildung 5-17: Ansicht der Doppelhaushälften in Ziegelbauweise [17] 
Abbildung 5-17 zeigt die Ansicht der Objekte, die als zweigeschossige, vollständig 
unterkellerte Doppelhaushälften ausgeführt werden. Den resultierenden Grundriss des 
Hauses zeigt Abbildung 5-18. Die Innenwände und die Wohnungstrennwand sind bei 
einer mittleren Geschosshöhe von 2,70 m mit schuboptimierten Hochlochziegeln HLz-
12 Z.-17.1-993 (t=175mm) und die Außenwände mit Wärmedämmziegeln Z.-17.1-889 
(t=300 mm) ausgeführt. Das Dach wird in einer Pultdachkonstruktion mit begrünter 
Dachfläche ausgeführt. Die Decke über dem Erdgeschoss und die Dachscheibe werden 
mit Filigranplatten erstellt. 
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Abbildung 5-18: Grundriss der Doppelhaushälfte 
Der Nachweis erfolgt entsprechend dem Standort im Süden von Baden-Württemberg 
für die Belastung nach DIN 4149 in Erdbebenzone 3 und Untergrundkombination C-R 
[33]. Der Erdbebennachweis des Gebäudes kann in reiner Mauerwerksbauweise weder 
mit den konstruktiven Regeln noch mit dem kraftbasierten vereinfachten 
Antwortspektrenverfahren erfolgreich geführt werden [47]. Bei Anwendung dieser 
Standardverfahren müssten die Treppenhauswände in Stahlbeton ausgeführt werden. 
5.4.1 Nachweis mit experimentell ermittelten Last-Verformungskurven 
Grundlage der Berechnungen sind zyklische Last-Verformungskurven von 
schuboptimierten Hochlochziegeln HLz-12 Z.-17.1-993 und Wärmedämmziegeln 
Z.-17.1-889, die an der Universität Kassel durch Schubwandversuche bestimmt 
wurden. Auf Grundlage der im Grundriss des Hauses vorliegenden Geometrien der 
Wandscheiben und der vorab ermittelten vertikalen Beanspruchungen aus 
Eigengewicht und Verkehr wurde für beide Ziegel ein Versuchsraster festgelegt und 
abgeprüft. Das festgelegte Versuchsraster und die Datenpunkte der Gebäudewände 
sind in Abbildung 5-19 getrennt für die beiden Stein-Mörtelkombinationen dargestellt. 
Eine detaillierte Beschreibung der Ergebnisse der zyklischen Schubwandversuche 
finden sich in den Unterlagen zur Zustimmung [47]. 
  
Abbildung 5-19: Raster der Versuchs- und Gebäudekurven: Innenwände (HLz-12) und 
Wärmedämmziegel (WD) 
Die Interpolation der Last-Verformungskurven für die Randbedingungen des konkreten 
untersuchten Objektes erfolgt mit dem in Abschnitt 5.2.3 beschriebenen Ansatz. Die 
Funktionsweise wird exemplarisch für die Schubwände W3 und W7 aus 
Wärmedämmziegeln (WD) erläutert (Abbildung 5-19). Das Raster der Versuchskurven 
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für dieses Material setzt sich aus vier Einzelwandversuchen V1 bis V4 mit zwei 
unterschiedlichen Wandlängen und zwei Vertikallasten zusammen. Die Ergebnisse der 
zyklischen Schubwandversuche mit den zugehörigen Wandlängen und Vertikallasten 
sind in der Abbildung 5-20 dargestellt. 
 
Abbildung 5-20: Wärmedämmziegel (WD): Zyklische Last-Verformungskurven [47] 
Wie bereits in Abschnitt 5.2.3 beschrieben, werden in der Vorbereitung die zyklischen 
Last-Verformungskurven der Versuche hinsichtlich ihres Last-Verformungsverhaltens 
graphisch sowohl im positiven als auch im negativen Verformungsbereich ausgewertet 
und für die weiteren Berechnungen gemittelt. Die resultierenden Einhüllenden sind in 
Abbildung 5-21 mit der daraus interpolierten Kurve der Wandscheibe W7 dargestellt. 
Die Randbedingungen der Wandscheibe W7 entsprechen mit einer Länge l = 1,05 m 
und einer vertikalen Belastung von q = 38,1 kN/m (Abbildung 5-19) in etwa denen der 
Versuchswand V3. 
Die Last-Verformungskurve der Wandscheibe W7 entspricht daher auch im 
Wesentlichen der der Wandscheibe V3. Durch die etwas höhere vertikale Belastung 
werden die Horizontaltragfähigkeit im Vergleich zum Versuchsergebnis etwas höher 
und die Verformungsfähigkeit niedriger abgeschätzt. 
 
Abbildung 5-21: Wärmedämmziegel (WD): Versuchskurven und Gebäudekurve W7 
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Die Wandscheibe W3 mit einer Länge von l = 1,49 m und einer vertikale Belastung von 
q = 30 kN/m liegt im Versuchsraster zwischen den beiden Wandscheiben der Versuche 
V3 und V4 (Abbildung 5-19). Die interpolierte Last-Verformungskurve der 
Wandscheibe W3 ergibt sich daher im Wesentlichen aus der Interpolation dieser 
beiden Versuchsergebnisse. Sowohl die Horizontaltragfähigkeit als auch die 
Verformungsfähigkeit liegen genau zwischen den beiden Versuchswerten (Abbildung 
5-22). 
 
Abbildung 5-22: Wärmedämmziegel (WD): Versuchskurven und Gebäudekurve W3 
Mit den interpolierten Last-Verformungskurven der Einzelwände wird der 
verformungsbasierte Nachweis unter Berücksichtigung aller normativ anzusetzenden 
Exzentrizitäten in den Hauptrichtungen des Tragwerks geführt. Die Ergebnisse werden 
im Folgenden nur für die maßgebende Erdbebenrichtung, die im Grundriss in 
Abbildung 5-18 dargestellt ist, angegeben. 
Dafür wird zunächst die resultierende Last-Verformungskurve durch eine stetige 
Steigerung der Verformung ermittelt. Die in Abbildung 5-23 dargestellte 
Last-Verformungskurve zeigt deutlich ein nichtlineares Last-Verformungsverhalten vor 
dem Erreichen der maximalen Horizontaltragfähigkeit von 230 kN. Der danach 
stufenweise abfallende Verlauf der Last-Verformungskurve resultiert aus dem 
sukzessiven Versagen der einzelnen Mauerwerkscheiben bei größer werdender 
Verschiebung. Mit dem Erreichen der maximalen Verformungsfähigkeit der 
Wandscheibe W1 ist die Horizontaltragfähigkeit des Tragwerks vollständig erschöpft. 
Es wird deutlich, dass die Wandscheiben W11 und W12 als Hauptschubwände zwar 
einen Großteil der horizontalen Beanspruchung aufnehmen, aber gleichzeitig die 
niedrigste Verformungsfähigkeit aufweisen. 
 
Abbildung 5-23: Last-Verformungskurve der Doppelhaushälfte in der maßgebenden 
Nachweisrichtung 
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Der verformungsabhängige Verlauf der Eigenfrequenzen und der Tragwerksdämpfung 
in Abbildung 5-24 zeigt, wie stark das nichtlineare Verhalten der einzelnen 
Schubwände nicht nur das Last-Verformungsverhalten der Gesamtstruktur sondern 
auch die dynamischen Eigenschaften des Tragwerks beeinflusst. Es ist abzulesen, dass 
mit zunehmender Verformung der Einfluss aus der hysteretischen Dämpfung zu und 
die Eigenfrequenzen infolge der Steifigkeitsdegradation abnehmen. 
 
Abbildung 5-24: Tragwerksdämpfung und Eigenfrequenz der Doppelhaushälfte in der 
maßgebenden Nachweisrichtung 
Die hysteretischen Dämpfungsbeiträge werden hierbei nach dem in Abschnitt 5.2.4 
beschriebenen Vorgehen berücksichtigt. Die Dämpfung startet im kleinen 
Verformungsbereich mit einer viskosen Dämpfung von 5% im schadensfreien Zustand. 
Mit zunehmender Verformung nehmen die hysteretischen Dämpfungsanteile aus den 
Schädigungen der Einzelwände zu, bis sie ab einer Spektralverschiebung des Tragwerks 
von etwa 5 mm einen Beitrag von zusätzlichen 5% leisten. Dieser Wert bleibt bei 
weiterer Verformungszunahme konstant, da er auf der sicheren Seite liegend 
konservativ auf einen Wert von 5% begrenzt wird. 
Die Eigenfrequenz des Tragwerks nimmt mit zunehmender Verformung infolge der 
zunehmenden Schädigung und der damit verbundenen Steifigkeitsabnahme ab. Durch 
den sukzessiven Ausfall der einzelnen Wandscheiben erfolgt dies mitunter sprunghaft. 
Im schadensfreien Zustand wurde mit den Anfangssteifigkeiten der Versuchskurven 
eine Eigenfrequenz von etwa 4,3 Hz ermittelt, die nach dem Ausfall der 
Hauptschubwände W11 und W12 (Abbildung 5-24) auf 1,3 Hz abfällt.  
 
Abbildung 5-25: Nachweisergebnis der Doppelhaushälfte mit und ohne Ansatz der 
hysteretischen Dämpfungsanteile 
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Mit der in das Sa-Sd-Diagramm transformierten Last-Verformungskurve aus Abbildung 
5-23 erfolgt die Überlagerung mit der seismischen Belastung in Form des 
Normspektrums. In Abbildung 5-25 ist das Ergebnis für maximal 5% hysteretische 
Dämpfung (hyst.) und ohne den Ansatz von hysteretischer Dämpfung (norm.) 
dargestellt. Deutlich ist im Spektrum mit 5% hysteretischer Dämpfung der Einfluss der 
zusätzlichen Dämpfung bei dem Übergang in den nichtlinearen Bereich zu sehen. 
In beiden Berechnungen schneidet das Kapazitätsspektrum das Bemessungsspektrum 
im aufsteigenden Bereich der Kapazitätskurve, so dass der Erdbebennachweis in der 
schwächsten Richtung des Gebäudes auch ohne den Ansatz hysteretischer Dämpfung 
erbracht ist. Des Weiteren ist zu erkennen, dass der ermittelte Schnittpunkt, der 
Performance Point, ohne Ansatz der hysteretischen Dämpfung für das 
Bemessungserdbeben bei einer Spektralverschiebung von 10 mm liegt. Damit sind 
etwa 2/3 der Gesamtverformungskapazität des Gebäudes erreicht. 
5.4.2 Nachweis mit approximierten Last-Verformungskurven 
Die Anwendung des Nachweisverfahrens in der Baupraxis setzt voraus, dass die Last-
Verformungskurven der Einzelwände ohne aufwändige Schubwandversuche 
bestimmbar sind. Aus diesem Grund wurde der in Abschnitt 5.3 beschriebene 
Approximationsansatz für die rechnerische Ermittlung der Last-Verformungskurven 
entwickelt und für eine Vergleichsberechnung auf die Doppelhaushälfte angewendet. 
Als Eingangswerte werden die erforderlichen Festigkeitswerte für die 
Wärmedämmziegel (WD) mit einer Mauerwerksdruckfestigkeit fk = 2,8 N/mm², einer 
Haftscherfestigkeit fvk0 = 0,11 N/mm² sowie einem Elastizitätsmodul E = 3000 N/mm² 
angegeben. Für die schuboptimierten Hochlochziegel HLz-12 werden fk = 6,9 N/mm², 
fvk0 = 0,11 N/mm² und E = 7600 N/mm² angesetzt. 
Die daraus resultierenden Horizontaltragfähigkeiten und die maximalen 
Endverformungen ergeben sich gemäß Tabelle 5-5. Bei der Ermittlung wurde analog zu 
den experimentellen Randbedingungen eine volle Einspannung der Wandscheiben in 
die Deckenplatten angenommen. 
Tabelle 5-5: Approximierte Tragfähigkeiten und maximale Endverformungen der 
Schubwände nach Tabelle 5-4 
Wand W1 W2 W3 W4 W5 W6 W7 W8 W9 W10 W11 W12 
BL [kN] 5,87 19,85 18,25 13,77 19,63 89,39 11,07 17,97 15,18 519,7 53,53 62,53 
SS [kN] 38,46 64,20 67,10 56,52 65,93 135,8 50,16 60,89 56,02 271,5 80,07 88,77 
SZ [kN] 32,70 37,80 56,32 45,36 32,70 84,48 39,50 37,80 34,02 565,1 92,37 92,37 
du [mm] 25,28 21,87 14,68 18,23 25,28 10,80 20,93 21,87 24,30 10,80 12,86 12,86 
 
Die maßgebende Bruchbedingung (grau hinterlegter Wert) ist aufgrund der niedrigen 
vertikalen Beanspruchungen Biegung und Längskraft (BL). Lediglich die beiden 
längeren Wände W6 und W10, die beide nicht in der maßgebenden Nachweisrichtung 
liegen (Abbildung 5-18), weisen ein Schubversagen auf.  
Abbildung 5-26 zeigt die resultierende Last-Verformungskurve des Tragwerks. Diese 
weist qualitativ den gleichen Verlauf wie die auf Grundlage der experimentellen 
Eingangsdaten ermittelte auf (Abbildung 5-23). Dennoch ist zu erkennen, dass die 
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errechnete maximale Gesamthorizontaltragfähigkeit mit ca. 200 kN etwa 15% geringer 
und auch die Verschiebung beim Versagen der beiden Hauptschubwände im 
Treppenhaus W11 und W12 mit ca. 12,5 mm etwa 30% geringer ist als der 
vergleichbare Wert auf Grundlage der experimentellen Wanddaten. Insgesamt werden 
demnach die Tragfähigkeiten und die maximalen Endverformungen mit der 
Approximation unterschätzt. 
 
Abbildung 5-26: Approximierte Last-Verformungskurve der Doppelhaushälfte in der 
maßgebenden Nachweisrichtung 
Ebenfalls auf der konservativen Seite liegt die angesetzte Dämpfung. Diese wird gemäß 
Abschnitt 5.2.4 mit einem hysteretischen Dämpfungsanteil für die Einzelwand von 0% 
im Übergang elastischer-plastischer Bereich auf maximal 5% im Bruchzustand 
approximiert. Dies hat nach Wichtung der Dämpfungsanteile der einzelnen 
Schubwandscheiben einen linearen Anstieg der Tragwerksdämpfung bis auf maximal 
10% zur Folge. Der Vergleich der beiden Dämpfungsverläufe, der approximierten 
Dämpfung in Abbildung 5-27 und der experimentell ermittelten Dämpfung in 
Abbildung 5-24 zeigt, dass bei der Berechnung auf Basis der Approximation die 
maximal mögliche Tragwerksdämpfung erst bei einer weitaus größeren Verformung 
erreicht wird. Das hat zur Folge, dass im Nachweispunkt (Abbildung 5-28) nur etwa 8% 
Tragwerkdämpfung angesetzt werden. 
 
Abbildung 5-27: Tragwerksdämpfung und Eigenfrequenzen der Doppelhaushälfte 
ermittelt mit approximierten Last-Verformungskurven 
Obwohl konservative Werte für Tragfähigkeiten, maximale Verformungsfähigkeiten 
und Dämpfungseigenschaften der Einzelwände angesetzt wurden, kann der Nachweis 
der Doppelhaushälfte auch unter Ansatz der rechnerisch ermittelten Last-
Verformungskurven erbracht werden (Abbildung 5-28). 
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Der Schnittpunkt des Kapazitätsspektrums mit dem Bemessungsspektrum wird im 
nichtlinearen Bereich des Kapazitätsspektrums bei einer Spektralverschiebung von 
9 mm gefunden. Dies bestätigt die Ergebnisse des Nachweises mit den interpolierten 
Versuchskurven. 
 
Abbildung 5-28: Nachweisergebnis der Doppelhaushälfte mit approximierten Last-
Verformungskurven 
5.4.3 Nachweis der Einspannwirkung der Deckenplatte 
Für den Standsicherheitsnachweis wurden sowohl Versuchskurven als auch 
approximierte Last-Verformungskurven verwendet, denen die Annahme einer vollen 
Einspannung zu Grunde lag. Aus dieser Annahme ergeben sich Zusatzbeanspruchungen 
der Decken, die im Folgenden betrachtet werden sollen. 
Die Untersuchung der Einspannwirkung der Deckenplatte auf die Wandscheiben wird 
exemplarisch anhand der maßgebenden Wandscheiben im Treppenhausbereich 
durchgeführt. In dem vorliegenden Gebäude sind dies die in Abbildung 5-18 
dargestellten Wandscheiben W11 und W12, die einen Großteil der Schubkräfte 
abtragen und aufgrund Ihrer Position im Grundriss eine maximale Beanspruchung der 
Deckenplatte verursachen. 
Die Beanspruchung der Decke an der gekennzeichneten Wandscheibe wird aus dem 
Fundamentschub des Gebäudes am „Performance-Point“ mit dem Lastanteilsfaktor 
der Wand zurückgerechnet. Der Nachweis der Decke wird für die Nachweisvariante auf 
Grundlage der Versuchskurven durchgeführt, da dort die größten Beanspruchungen 
ermittelt wurden. Der Fundamentschub am „Performance Point“ ergibt sich aus der 
zugehörigen Spektralbeschleunigung Sd = 1,85 m/s² (Abbildung 5-25) und der 
Gebäudemasse M = 110,29 t zu: 
         ,      ,          (5-20) 
Durch eine höhen- bzw. massenproportionale Verteilung der Kraft ergibt sich das in 
Abbildung 5-30 dargestellte Lastbild mit zugehöriger Verteilung der Momente über die 
Tragwerkshöhe. 
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Abbildung 5-29: Ersatzsystem und Verteilung der Momente 
Das aufzunehmende Deckenmoment errechnet sich zu: 
  ,     ,  
 , 
 
 (   ,    , )  
 , 
 
    ,      (5-21) 
Die Wandscheibe W11 hat, wie in Abbildung 5-23 ersichtlich, eine maximale 
Horizontaltragfähigkeit von etwa 48 kN. Entsprechend beträgt die maximale 
Horizontaltragfähigkeit von Wandscheibe W12 etwa 50 kN. Somit trägt die 
Wandscheibe W11 maximal 48/204 ∙ 100   23% der  orizontalkräfte ab. Das anteilige 
Moment ist demnach 0,23 ∙ 452,4   104 kNm groß. Für die Wandscheibe W12 ergeben 
sich entsprechend 50/204 ∙ 100   25% und 0,25 ∙ 452,4 = 111 kNm. Für die 
Lastaufbringung im Ersatzsystem wird das resultierende Wandmoment auf eine 
Linienbeanspruchung umgerechnet. 
         
 
 
 
 
 ,  
    ,      (5-22) 
 
         
 
 
 
 
 ,  
    ,      (5-23) 
Abbildung 5-30 zeigt die resultierende Linienbeanspruchung, die in einem 
Plattenprogramms [29] zusätzlich zur Einwirkung aus Eigengewicht und der im Lastfall 
Erdbeben wirkenden anteiligen Verkehrsbeanspruchung auf die Deckenplatte 
aufgebracht wird. 
 
Abbildung 5-30: Ersatzbeanspruchung durch Deckeneinspannung 
Die flächige Beanspruchung der Deckenplatte aus Eigengewicht und anteiligen 
Verkehrslasten beträgt: 
   ,   ,   ,   ,   ,         (5-24) 
Das resultierende System mit zugehöriger Beanspruchung ist in Abbildung 5-31 
dargestellt. Eine Gegenüberstellung der vorhandenen Bewehrung mit der so 
m 1 = 52,2 t 
m 2 = 58,1 t 
131,1 kN 
Mb,1 
2,7 m 
2,7 m 
72,9 kN 
qW11 = 216 kN/m 
(qW12 = 230 kN/m) 
 
qW11 = -216 kN/m 
(qW12 = -230 kN/m) 
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ermittelten erforderlichen Bewehrung zeigt, dass sich die Biegemomente an den 
Wandscheiben im Wesentlichen auf die Lasteinleitungsbereiche im Öffnungsbereich 
auswirken. In der Deckenplatte selber ist die vorhandene Bewehrung weiterhin 
ausreichend. Dies ist auch nicht anders zu erwarten, da die Bemessung der Decke für 
statische Lasten unter Berücksichtigung der vollen Verkehrsbeanspruchung und aller 
anzusetzenden Sicherheiten erfolgen muss. Die vertikale Beanspruchung im Lastfall 
Erdbeben ist daher in der Regel deutlich geringer. 
 
Abbildung 5-31: Plattensystem und Beanspruchung 
Eine detaillierte Betrachtung im Öffnungsbereich ist hingegen erforderlich und erfolgt 
im Abstand der halben Wandbreite von der Öffnung. In Abbildung 5-32 und Abbildung 
5-33 sind die erforderlichen Bewehrungsmengen getrennt für die obere und untere 
Bewehrungslage dargestellt. Die angegebene x-Richtung entspricht dabei der Richtung 
der Schubwandscheiben W11 und W12. 
  
Abbildung 5-32: Erforderliche Randbewehrung (cm²/m) obere Bewehrung 
  
Abbildung 5-33: Erforderliche Randbewehrung (cm²/m) untere Bewehrung 
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Die erforderliche Bewehrung ergibt sich im Randbereich sowohl in x- als auch in y-
richtung abzüglich der Unstetigkeitsstellen im Bereich der einspringenden Ecken zu 
10 cm²/m in der unteren Bewehrungslage (Abbildung 5-33) und 2,5 cm²/m in der 
oberen Bewehrungslage (Abbildung 5-32). Dies wird durch vorhandene Bewehrung mit 
3 Stäben Ø 10 auf einer Breite von 20 cm, also 2,36 cm² / 0,2 m = 11,80 cm²/m sowohl 
oben als auch unten abgedeckt. Die im Randbereich mit dem Ringbalken 
einzubringenden Armierungs-Zulagen von 3 Stäben Ø 10 unten und 3 Stäben Ø 10 
oben sind dementsprechend ausreichend. Auch bei einer Umkehr des Lastbildes, also 
einer Biegebeanspruchung in der anderen Richtung, ist daher eine ausreichende 
Bewehrung vorhanden. 
Generell erscheint es sinnvoll bei Ansatz einer vollen Einspannung für übliche 
Reihenhäuser/Einfamilienhäuser mit bis zu 2 Vollgeschossen eine konstruktive 
Bewehrungszulage von 2 Stäben Ø 12 oben und unten über den Schubwänden 
einzulegen und ausreichend zu verankern [82]. Für größere Bauwerke ist generell ein 
Nachweis für die zusätzliche Deckenbeanspruchung zu führen. 
5.5 Anwendung auf ein Reihenendhaus in 
Kalksandsteinbauweise 
Im Rahmen einer weiteren Zustimmung im Einzelfall für den Neubau von 
Einfamilienhäusern in Reihenhausform (Abbildung 5-34) wurde der entwickelte 
Approximationsansatz der Last-Verformungskurven aus Abschnitt 5.3 durch die 
Bauaufsicht überprüft. Hierbei wurde vordergründig der Aspekt der Randbedingungen 
der einzelnen Schubwände, die Interaktion der Schubwände mit der Deckenplatte und 
deren Auswirkungen auf Tragfähigkeit und Verformungsfähigkeit betrachtet. 
  
Abbildung 5-34: Ansichten der Reihenhäuser in Kalksandsteinbauweise [92] 
Das dafür untersuchte Objekt verfügt über zwei Vollgeschosse und ein ausgebautes 
Dachgeschoss mit insgesamt 136 m² Wohnfläche. Die aussteifenden Innen- und 
Außenwände werden aus Kalksandsteinen der Steinfestigkeitsklasse 20 und der 
Rohdichteklasse 1,8 im Dünnbettmörtelverfahren hergestellt. Die Deckenplatten 
werden in Ortbeton C20/25 ausgeführt.  
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Abbildung 5-35: Grundriss der Reihenhäuser (Reihenendhaus) 
Die Standsicherheit wird für einen Gebäudestandort in Baden-Württemberg in der 
Erdbebenzone 2 mit der Untergrundskombination C-T überprüft. Der Nachweis der 
Standsicherheit des Tragwerks mit dem in Abbildung 5-35 dargestellten Grundriss mit 
dem vereinfachten Verfahren sowie dem vereinfachten Antwortspektrenverfahren 
nach DIN 4149 [33] ist nicht möglich. 
5.5.1 Nachweis mit approximierten Last-Verformungskurven 
Der verformungsbasierte Nachweis wird auf Grundlage von zwei extremalen 
Randbedingungen geführt. In einer ersten Berechnung wird eine volle Einspannung der 
Wandscheiben mit maximalen Tragfähigkeiten und minimalen Verformungsfähigkeiten 
unterstellt. In einer weiteren Vergleichsrechnung wird eine gelenkige Lagerung am 
Wandkopf (Zentrierung) vorausgesetzt. Der Nachweis erfolgt auf Grundlage des 
Approximationsansatzes nach Tabelle 5-4. 
Tabelle 5-6: Approximierte Tragfähigkeiten und maximale Endverformungen der 
Schubwände nach Tabelle 5-4 mit voller Einspannung am Wandkopf 
Wand W1 W2 W3 W4 W5 W6 W7 W8 W9 W10 
BL [kN] 14,29 14,59 821,03 17,12 4,28 40,28 36,77 35,13 142,60 151,80 
SS [kN] 34,35 34,81 257,93 41,64 18,44 56,92 63,53 62,93 108,74 109,06 
SZ [kN] 57,43 57,43 648,77 49,02 43,98 102,53 67,23 64,43 180,12 222,70 
du [mm] 21,34 21,34 10,80 24,99 27,86 11,95 18,23 19,02 10,80 10,80 
 
Mit einer charakteristischen Druckfestigkeit des Mauerwerks von fk = 10 N/mm², einer 
Haftscherfestigkeit von fvk0 = 0,11 N/mm² und dem Ansatz eines Elastizitätsmoduls von 
E = 9500 N/mm² ergeben sich, getrennt nach den Bruchbedingungen, die in Tabelle 5-6 
angegebenen Horizontaltragfähigkeiten und maximale Endverformungen der 
Mauerwerksscheiben. Bei der Berechnung wurde zunächst eine volle Einspannung am 
Wandkopf mit α = 0,5 unterstellt. 
Für alle Wandscheiben mit Ausnahme der längeren Wandscheiben W3, W9 und W10 
ergibt sich die minimale Tragfähigkeitsbedingung (hinterlegter Wert) jeweils für 
Biegung und Längskraft (BL). Insgesamt ist das Niveau der Vertikalbeanspruchung für 
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alle Wandscheiben mit σ0 ≤ 0,15∙fk gering, wodurch sich eine größere 
Verformungsfähigkeit der Wandscheiben einstellt. 
Unter Annahme einer freien Verdrehung am Wandkopf, nimmt die 
Verformungsfähigkeit nochmals zu und die Tragfähigkeiten ab (Tabelle 5-7). Zudem 
nimmt, insbesondere für mittellange Wandscheiben, durch den Wegfall der 
unterstützend wirkenden Einspannung am Wandkopf, die Rotationsfähigkeit zu. Dies 
führt wie bei Wandscheibe W9 und W10 dazu, dass sich nicht nur die Bruchlast 
sondern auch die Bruchbedingung ändert. Auch Wandscheibe W9 und W10 versagen 
nun auf Biegung und Längskraft. 
Tabelle 5-7: Approximierte Tragfähigkeiten und maximale Endverformungen der 
Schubwände nach Tabelle 5-4 mit freier Verdrehung am Wandkopf 
Wand W1 W2 W3 W4 W5 W6 W7 W8 W9 W10 
BL [kN] 7,14 7,30 410,52 8,56 2,14 20,14 18,38 17,57 71,30 75,90 
SS [kN] 34,35 34,81 257,93 41,64 18,44 56,92 63,53 62,93 108,74 109,06 
SZ [kN] 57,43 57,43 648,77 49,02 43,98 102,53 67,23 64,43 180,12 222,70 
du [mm] 42,67 42,67 10,80 49,99 55,72 23,90 36,45 38,03 13,60 11,00 
Die maßgebende untersuchte Richtung liegt in Richtung der kurzen 
Treppenhauswände (Abbildung 5-35). Die resultierenden Last-Verformungskurven 
(Kapazitätskurven) in Abbildung 5-36 zeigen für beide Randbedingungen 
(VE = Einspannung am Wandkopf und GE = freie Verdrehung am Wandkopf) einen 
bilinearen Verlauf bis zum schrittweisen Ausfall der Mauerwerkwandscheiben. Die 
Reihenfolge des Wandversagens ändert sich in Abhängigkeit der Randbedingungen 
nicht. Die Wandscheiben W7 und W8, die zusammen etwa 50% der horizontalen 
Beanspruchung aufnehmen, versagen bei beiden Randbedingungen aufgrund der 
kleineren Verformungsfähigkeit zuerst. Allerdings steht insgesamt einer nahezu 
doppelt so großen Horizontaltragfähigkeit unter voller Einspannung einer deutlich 
vergrößerten Verformungsfähigkeit bei gelenkiger Lagerung gegenüber. 
 
Abbildung 5-36: Last-Verformungskurve des Reihenendhauses in der maßgebenden 
Nachweisrichtung 
Für den Nachweis wird die Last-Verformungskurve in die spektralen Koordinaten 
überführt und dort dem Bemessungsspektrum gegenübergestellt. Das 
Bemessungsspektrum wurde analog zum Vorgehen in Abschnitt 5.2.4 abgemindert. Die 
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Abminderung wurde analog zum Nachweis in Abschnitt 5.4 auf der sicheren Seite auf 
maximal 5% hysteretischer Dämpfung beschränkt. 
In Abbildung 5-37 wird deutlich, dass für beide Randbedingungen die Kapazitätskurve 
des Tragwerks das Bemessungsspektrum im Plateaubereich der jeweiligen 
Kapazitätskurve schneidet. Der Erdbebennachweis in der schwächsten Richtung des 
Gebäudes gelingt daher in beiden Fällen. Das Ergebnis zeigt allerdings auch, dass trotz 
einer ausreichenden Standsicherheit im Erdbebenfall mit größeren Verformungen und 
damit auch mit Schäden an der Struktur zu rechnen ist. 
 
Abbildung 5-37: Nachweisergebnis des Reihenhauses in der maßgebenden Richtung 
Der Schnittpunkt, der „Performance Point“, wird zwischen Kapazitätsspektrum und 
Bemessungsspektrum je nach Randbedingung bei unterschiedlichen 
Gleichgewichtskräften und Verformungszuständen gefunden. Dies verdeutlicht, dass 
die Tragwerksreaktion je nach vorhandener Randbedingung unterschiedlich ist. Der 
Ansatz eingespannter Wandscheiben führt in der Nachweissituation zu größeren 
Reaktionskräften wohingegen eine freie Rotation der Wandköpfe es dem System 
ermöglicht mit größeren Verformungen zu reagieren. Das tatsächliche 
Tragwerksverhalten wird sich zwischen diesen beiden Extremen einstellen. Eine 
eindeutige Aussage darüber, für welche Randbedingungen sich die Nachweissituation 
des Tragwerks verbessert, ist aufgrund der gegenläufigen Einflüsse pauschal nicht 
möglich. 
5.5.2 Nachweis der Einspannwirkung der Deckenplatte 
Auf einen expliziten Nachweis wird in diesem Fall verzichtet, da in Abschnitt 5.4.3 
gezeigt werden konnte, dass unter Annahme einer vollen Einspannung der 
Wandscheiben für ein vergleichbares Tragwerk mit höheren Beanspruchungen aus 
Erdbeben eine Armierungs-Zulage von 2 Stäben Ø 12 oben und unten über den 
schubabtragenden Mauerwerkswänden im Regelfall ausreichend ist. Bei kleinerer 
Einspannwirkung der Decke, wie sie bei Wandscheiben mit einer freien Verdrehung am 
Wandkopf unterstellt wird, wird die Rückstellwirkung der Deckenplatte kleiner, 
wodurch die sich erforderlichen Bewehrungsmengen verringern. 
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6. Variantenuntersuchung 
Um die linearen und nichtlinearen Verfahren hinsichtlich ihrer Anwendung und 
Nachweismöglichkeiten in der Praxis bewerten zu können, wird für reale Strukturen 
eine Variantenuntersuchung durchgeführt. Verglichen werden der vereinfachte 
Nachweis nach DIN 4149 [33], die linearen rechnerischen Nachweise nach 
DIN 1053-100 [32] und E DIN 1053-13 [30] und der zur DIN EN 1998 [36], [37] 
konforme nichtlineare verformungsbasierte Nachweis auf Grundlage der Last-
Verformungskurven der Einzelwände (vgl. Abschnitt 5). Im Rahmen der 
Variantenuntersuchung werden alle Nachweise mit dem Programm MINEA [64] 
geführt, in dem alle Berechnungsverfahren programmtechnisch umgesetzt wurden. 
Ziel der Variantenuntersuchung ist es, Möglichkeiten aufzuzeigen, mit denen die 
nichtlinearen Tragfähigkeitsreserven, die mit dem verformungsbasierten 
Nachweisverfahren aufgezeigt werden, auch für lineare Nachweisverfahren verfügbar 
gemacht werden können. Hierbei ist zu untersuchen und zu bewerten, wie groß der 
Sicherheitsabstand der verschiedenen Nachweisverfahren untereinander und im 
Vergleich zur vollständig nichtlinearen verformungsbasierten Berechnung tatsächlich 
ist und ob es möglich und sinnvoll ist, daraus vereinfachte Faktoren zur 
Berücksichtigung der nichtlinearen Reserven zu entwickeln. 
6.1 Normative Vorgaben und Randbedingungen 
Derzeit ist der Nachweis der Standsicherheit unter seismischer Einwirkung nach der 
aktuell gültigen bauaufsichtlich eingeführten Norm, der DIN 4149, zu führen. Das in 
Abbildung 6-1 dargestellte Nachweiskonzept der DIN 4149 sieht vor, dass falls der 
Nachweis über die Einhaltung von konstruktiven Regeln nicht möglich ist, das 
vereinfachte oder das multimodale Antwortspektrenverfahren (vgl. Abschnitt 2.3) 
angewendet wird.  
 
Abbildung 6-1: Nachweiskonzepte für Mauerwerksbauten nach DIN 4149 und 
DIN EN 1998 
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Diese beiden Verfahren bieten aufgrund Ihrer einfachen Handhabung und der 
vergleichsweise einfachen Modellbildung die Möglichkeit, für die üblicherweise kleinen 
bis mittelgroßen Tragwerke aus Mauerwerk den Nachweis effizient und kostengünstig 
zu führen. Nachteilig ist allerdings die schlechte Ausnutzung der Tragwerksreserven, so 
dass es bereits in Erdbebenzone 2 schwierig wird, realistische Grundrisse 
nachzuweisen. 
Diese Lücke wird durch die nichtlinearen rechnerischen Nachweise geschlossen, die 
nach DIN 4149 derzeit noch nicht zugelassen sind. In Abschnitt 5 wurde gezeigt, dass 
die verformungsbasierten Nachweisverfahren eine gute Ausnutzung der 
Tragwerksreserven ermöglichen und sich auch für Mauerwerksbauten so aufbereiten 
lassen, dass eine Anwendung in der Baupraxis möglich ist.  
Im Rahmen der Variantenuntersuchung wird geprüft, ob auf Grundlage der 
verformungsbasierten Nachweisverfahren sinnvolle, vereinfachte Ansätze zur 
Berücksichtigung der nichtlinearen Reserven entwickelt werden können. Diese 
könnten für einen Nachweis in Verbindung mit dem vereinfachten oder multimodalen 
Antwortspektrenverfahren eingesetzt werden. 
Alternativ steht mit Einführung der DIN EN 1998 in Deutschland dem direkten Einsatz 
aller nichtlinearen Rechenverfahren, also auch den verformungsbasierten Verfahren, 
in Deutschland nichts mehr im Wege. Hierfür wurden bereits alle erforderlichen 
Regelungen im Nationalen Anhang [37] umgesetzt (vgl. Abschnitt 5). 
6.2 Untersuchungsvarianten 
Im Rahmen der Variantenuntersuchung werden insgesamt 12 verschiedene 
Grundrisskonfigurationen untersucht, die das Spektrum von Reihenhäusern, 
Einfamilienhäusern bis hin zu Mehrfamilienhäusern abdecken und daher alle typischen 
Bauweisen im Mauerwerksbau erfassen. Je Steinmaterial werden ein Reihenhaus (RH), 
ein Einfamilienhaus (EFH) und ein Mehrfamilienhaus (MFH) untersucht. In Anhang B 
sind die untersuchten Grundrissvarianten zusammengefasst. Für jede 
Grundrissvariante wurden mehrere Gebäudehöhen bzw. Anzahl von Stockwerken 
untersucht. Die jeweilige lichte Geschosshöhe beträgt in allen Fällen 2,5 m. 
Die Decken der untersuchten Gebäude werden in der für Deutschland üblichen 
Bauweise aus Stahlbeton C20/25 mit einer Stärke von 20 cm angesetzt. Unter 
Berücksichtigung von Ausbaulasten mit 1,0 kN/m² ergibt sich daher als Last aus 
Eigengewicht g = 6,0 kN/m². Zusätzlich werden für alle Varianten je Geschoss 
Verkehrslasten mit q1 = 2,70 kN/m² angesetzt. Im Dachgeschoss werden darüber 
hinaus das Eigengewicht aus der Dachkonstruktion pauschal mit g = 1,2 kN/m² und 
Schneelasten mit q2 = 0,45 kN/m² berücksichtigt. 
Als seismische Belastung wurden Spektren nach DIN 4149 in den Erdbebenzonen 1-3 
mit den Untergrundkombinationen C-S, C-R und A-R zu Grunde gelegt. Insgesamt 
wurden mit den unterschiedlichen Erdbebenbeanspruchungen Nachweise an 252 
Varianten durchgeführt. In Abbildung 6-2 sind die untersuchten Varianten 
zusammengestellt. Mit jeder Variante wurden acht verschiedene Nachweise (siehe 
Abschnitt 6.3) geführt, insgesamt ergibt sich damit ein Nachweisvolumen von 2016 
Nachweisen. 
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Abbildung 6-2: Übersicht über die durchgeführte Variantenuntersuchung 
6.3 Nachweisverfahren 
Mit den Varianten wird der Nachweis mit konstruktiven Regeln nach DIN 4149 [33], 
der Nachweis mit dem vereinfachten Antwortspektrenverfahren in Verbindung mit der 
DIN 1053-100 [32], der in Abschnitt 5 vorgestellte verformungsbasierte Nachweis und 
der Nachweis mit dem vereinfachten Antwortspektrenverfahren in Verbindung mit der 
künftigen Mauerwerksnorm E DIN 1053-13 [30] durchgeführt. 
Beim vereinfachten Antwortspektrenverfahren (Ersatzkraftverfahren) erfolgt die 
Untersuchung, wie in Abschnitt 2.3.1 erläutert, auf Grundlage der ersten Eigenform 
anhand eines Mehrmassenschwingers in den beiden Hauptrichtungen des Systems. Die 
Verteilung der Erdbebenkräfte wird nach Abschnitt 3.2.1 anhand eines Ersatzstabs 
vorgenommen. Bei der Nachweisführung werden die Einwirkungen und Widerstände 
mit und ohne Berücksichtigung einer Deckeneinspannwirkung ermittelt.  
Im Folgenden werden alle erforderlichen verwendeten Eingangsdaten und Ansätze für 
den verformungsbasierten Nachweis sowie die Ermittlung der Horizontaltragfähigkeit 
nach der in Deutschland aktuell gültigen Norm DIN 1053-100 und der künftigen 
Mauerwerksnorm E DIN 1053-13 kurz erläutert, ohne im Detail auf die theoretischen 
Hintergründe einzugehen. Die Berücksichtigung der Deckeneinspannwirkung im 
Rahmen der Variantenuntersuchung wird in Abschnitt 6.3.3 erläutert.  
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6.3.1 Nachweis nach DIN 1053-100 
Die DIN 1053-100 wurde 2006 in Deutschland eingeführt und liegt seit 2007 in einer 
neuen Fassung vor. Mit Einführung der DIN wurde auch für den Mauerwerksbau das 
semiprobabilistische Sicherheitskonzept umgesetzt. Sie beinhaltet ein vereinfachtes 
und ein genaues Berechnungsverfahren für den Nachweis der Standsicherheit. Im 
Rahmen der Variantenuntersuchung werden der Nachweis der zentrischen und 
exzentrischen Druckbeanspruchung sowie der Nachweis der Schubbeanspruchung 
nach dem genauen Verfahren unter Vernachlässigung des Nachweises der 
Knicksicherheit in Wandmitte geführt. Im Folgenden werden kurz die wichtigsten 
Formeln zusammengefasst. Eine umfassende Erläuterung der Nachweise ist in [61] mit 
einem ausführlich dokumentierten Beispiel zu finden. 
6.3.1.1 Nachweis der zentrischen und exzentrischen Druckbeanspruchung 
Der Nachweis der zentrischen und exzentrischen Druckbeanspruchung wird mit dem 
genauen Verfahren geführt. Hierzu wird die einwirkende Normalkraft NED der 
aufnehmbaren Normalkraft NRD gegenübergestellt. Der Bemessungswert der 
aufnehmbaren Normalkraft NRD ermittelt sich aus dem Abminderungsfaktor ϕi, der 
Wandquerschnittsfläche A und dem Bemessungswert der Druckfestigkeit fd zu: 
    ϕ       (6-1) 
mit: 
   
    
  
 (6-2) 
Für den Lastfall Erdbeben ergibt sich der  bminderungsfaktor η zu 1,0 und der 
Teilsicherheitsbeiwert γm ist nach DIN 4149 mit 1,2 anzusetzen. Der 
Abminderungsfaktor ϕi zur Berücksichtigung der Schlankheit und Exzentrizität ist für 
vorwiegend biegebeanspruchte Wandscheiben in Abhängigkeit der Lastexzentrizität e 
und der Wandlänge L zu ermitteln: 
ϕ       
 
 
 (6-3) 
Die Lastexzentrizität e ermittelt sich aus dem Quotienten des einwirkenden Moments 
MEd und der Normalkraft NEd in dem maßgebenden Nachweisschnitt am Wandfuß.  
6.3.1.2 Nachweis der Schubbeanspruchung 
Zur Bestimmung des Schubwiderstandes wird die charakteristische Schubfestigkeit fvk 
als Minimum aus  
                 (6-4) 
und 
     ,       √  
   
   
  (6-5) 
ermittelt. Darin sind fvk0 die abgeminderte Haftscherfestigkeit, fbz die 
Steinzugfestigkeit, μ der abgeminderte  aftreibungskoeffizient und σDd der 
Bemessungswert der mittleren Normalspannung. 
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Der Bemessungswert der Horizontaltragfähigkeit VRd wird bestimmt aus: 
       
   
  
 
 
 
  (6-6) 
Für Wandscheiben ergibt sich αs für die Beanspruchung aus Erdbeben aus dem 
Minimum der Wandlänge L und der überdrückten Wandlänge Lc. Die überdrückte 
Wandlänge ergibt sich aus: 
    ,  (     )  (6-7) 
Für Horizontallasten, die aus Wind resultieren, darf αs aus dem Minimum von 1,125 L 
und 1,333 Lc bestimmt werden. Der Faktor d ist die Wanddicke und der Faktor c 
berücksichtigt die Schubspannungsverteilung im Wandquerschnitt und nimmt in 
Abhängigkeit der Wandschlankheit Werte zwischen 1,0 und 1,5 an. 
6.3.1.3 Berechnungsgrundlagen 
Die Materialkennwerte der verwendeten Mauerwerksmaterialien nach DIN 1053-100 
sind in Tabelle 6-1 in den Einheiten N, mm, N/mm² und kg/m³ zusammengefasst. Die 
Wahl der verwendeten Mauerwerksmaterialien und Steinformate wurde in Absprache 
mit den Herstellern getroffen, um eine repräsentative und praxisnahe Auswahl sicher 
zu stellen. Für alle Varianten werden unvermörtelte Stoßfugen sowie die Verwendung 
von Dünnbettmörtel zu Grunde gelegt. Die in Tabelle 6-1 aufgeführten Werte für fvk0 
werden deshalb für die Berechnung nach DIN 1053-100 halbiert. 
Tabelle 6-1: Mauerwerksmaterialien für den Nachweis nach DIN 1053-100 
Nr. Bezeichnung Format t E μ ρ SFK fk fvk0 fbz 
1 Hochlochziegel B 12 DF 365 3150 0,1 800 6 2,64 0,22 0,198 
2 Hochlochziegel B 12 DFL z 175 6600 0,1 1300 12 5,54 0,22 0,396 
3 Hochlochziegel B 7 DF 175 5650 0,1 900 12 4,75 0,22 0,396 
4 Kalksandstein 6 DF 175 6555 0,1 2000 12 6,9 0,22 0,396 
5 Kalksandstein 6 DF 240 9500 0,1 2000 20 10 0,22 0,660 
6 Kalksandstein 8 DF 175 9500 0,1 2000 20 10 0,22 0,660 
7 Porenbeton 624*t*249 200 2720 0,25 900 4 3,4 0,22 0,132 
8 Porenbeton 624*t*249 240 2720 0,25 900 4 3,4 0,22 0,132 
9 Porenbeton 624*t*249 300 2720 0,25 900 4 3,4 0,22 0,132 
10 Porenbeton 624*t*249 175 2720 0,25 800 4 3,4 0,22 0,132 
11 Porenbeton 624*t*249 240 3760 0,25 900 6 4,7 0,22 0,198 
12 Leichtbeton 6 DF 175 16000 0,20 2000 20 10 0,22 0,800 
13 Leichtbeton 6 DF 175 5440 0,20 1100 4 3,4 0,22 0,100 
14 Leichtbeton 6 DF 240 5440 0,20 1100 4 3,4 0,22 0,100 
15 Leichtbeton 6 DF 300 2880 0,20 700 2 1,8 0,22 0,080 
16 Leichtbeton 20 DF 300 2880 0,20 800 2 1,8 0,22 0,080 
17 Leichtbeton 12 DF 175 5440 0,20 1100 4 3,4 0,22 0,100 
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6.3.2 Nachweis nach E DIN 1053-13 
Der Nachweis nach DIN 1053-13 wird für zentrische und exzentrische 
Druckbeanspruchung sowie Schubbeanspruchung geführt. Die Normen E DIN 1053-11, 
E DIN 1053-12 und E DIN 1053-13 werden voraussichtlich zeitgleich mit der 
DIN EN 1998 eingeführt und sind 2009 im Gelbdruck erschienen. Mit der neuen 
Generation der Mauerwerksnormung in Deutschland fließen neue Erkenntnisse aus 
dem Forschungsprojekt ESECMaSE [39] in die Bemessungsansätze ein. Dazu gehören 
insbesondere ein verbesserter Schubbemessungsansatz und die Berücksichtigung 
unterschiedlicher Modellierungsansätze direkt bei der Ermittlung der Schub- und 
Normalkrafttragfähigkeit. Die Beurteilung der Knicksicherheit wird für den Lastfall 
Erdbeben im Folgenden vernachlässigt. 
Die Hintergründe und Grundlagen des neuen Bemessungsansatzes der E DIN 1053-13 
sind Gegenstand weiterführender Arbeiten [51], [55], [87]. Der Entwurf des Nationalen 
Anhangs DIN EN 1996/NA [35] zur DIN EN 1996 [34] lässt vermuten, dass dieser neue 
Bemessungsansatz der E DIN 1053-13 mit der bauaufsichtlichen Einführung der 
einheitlichen europäischen Normung als Ersatz zur DIN 1053-100 übernommen wird. 
6.3.2.1 Nachweis der zentrischen und exzentrischen Druckbeanspruchung 
Die Bestimmung des Normalkraftwiderstands erfolgt unter Berücksichtigung des 
Bemessungswertes der Mauerwerksdruckfestigkeit fd, der wirksamen 
Wandquerschnittsfläche Aeff und des  bminderungsfaktors Фi über 
    ϕ          (6-8) 
Der Bemessungswert der Druckfestigkeit wird gemäß DIN 4149 und Nationalem 
Anhang zur DIN EN 1998 mit einem Teilsicherheitsbeiwert γm = 1,2 bestimmt. 
Im Vergleich zur alten Norm DIN 1053-100 (Abschnitt 6.3.1) liegt der Unterschied in 
der modifizierten Berechnung der überdrückten Wandquerschnittsfläche durch den 
Beiwert Фi. Dieser wird definiert durch: 
ϕ   (    (
  
  
 
   
   
   )) (6-9) 
Der Beiwert gibt ein Maß für die Größe der klaffenden Fuge, also das Verhältnis des 
Wandmomentes zur Drucknormalkraft, an. Die daraus resultierende Ausmitte der 
Normalkraft ist entscheidend für die Tragfähigkeit der Wandscheibe. Der Beiwert Фi 
setzt sich aus zwei Teilen zusammen. Der eine Teil beschreibt die Exzentrizität am 
Wandkopf e0 im Verhältnis zur Wandlänge lw und der andere Teil den Zuwachs der 
Exzentrizität über die lichte Geschosshöhe hs infolge des Bemessungswertes der 
Querkraftbeanspruchung VEd, der Normalkraft NEd und der Schubschlankheit λv mit: 
   
  
  
 (6-10) 
Dies ermöglicht eine Berücksichtigung einer Verteilung der Momente im Tragwerk, bei 
der auch die Einspannwirkung der Deckenplatte berücksichtigt wird. Die Festlegung 
der Exzentrizität am Wandkopf e0, und damit auch die Größe der Einspannwirkung 
durch die Deckenplatte, wird in diesem Ansatz dem planenden Ingenieur überlassen. 
Allerdings wird die Anfangsausmitte generell auf - 1 3⁄ ≤
eo
lw
⁄ ≤ 1 3⁄  beschränkt [51]. 
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Die Exzentrizität am Wandkopf ermittelt sich aus der Momenten- und 
Normalkraftbeanspruchung am Kopf. Wird durch den Tragwerksplaner rechnerisch 
eine Reduktion dieser Anfangsausmitte vorgenommen, so kommt dies einer 
Momentenreduktion in der Wandscheibe gleich. Es ist dementsprechend analog zu 
Abschnitt 5.4.3 zu überprüfen, ob die Deckenplatte für das erforderlich rückdrehende 
Moment ausgelegt ist. 
6.3.2.2 Nachweis der Schubbeanspruchung 
Der Nachweis einer ausreichenden Scheibenschubtragfähigkeit erfolgt anhand der 
Ermittlung des Minimums aus dem Grenzwert der Querkrafttragfähigkeit infolge 
Fugenversagen durch Klaffen VRk,K, der Querkrafttragfähigkeit infolge 
Reibungsversagen VRk,R, der Querkrafttragfähigkeit infolge Steinzugversagen VRk,S und 
der Querkrafttragfähigkeit infolge Schubdruckversagen VRk,D: 
    
 
  
   (   ,     ,     ,     ,  ) (6-11) 
Der Grenzwert der Querkrafttragfähigkeit infolge Fugenversagen ermittelt sich auf 
halber Wandhöhe zu: 
   ,     
 
 
 (
   
   
 
   
  
)      (6-12) 
Dieser wird nur im Bereich des Elementmauerwerks maßgebend, welches nicht 
Bestandteil der Variantenuntersuchung ist. Auf eine weitere Erläuterung wird daher 
verzichtet. 
Der Grenzwert der Querkrafttragfähigkeit infolge Fugenversagen durch Klaffen wird 
mit folgender Gleichung am Wandfuß beschrieben: 
   ,  
 
 
 
 
   
 (       ,   
           )        (6-13) 
Der Ansatz setzt sich aus zwei Anteilen zusammen. Einem Anteil aus der 
Anfangsscherfestigkeit fvk1 und einem aus der Reibung in den Lagerfugen in 
Abhängigkeit des Reibungskoeffizienten μ und des Bemessungswertes der Vertikalkraft 
NED.  
Die Anfangsscherfestigkeit darf nur im Bereich des überdrückten Wandquerschnitts 
angesetzt werden, der mit der überdrückten Länge über 
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)     (6-14) 
und der lastabtragenden Dicke der Wand t1 zu ermitteln ist. Auch hier findet sich die 
im vorangegangenen Abschnitt 6.3.2.1 beschriebene Differenzierung zwischen 
Exzentrizität am Wandkopf und dem Zuwachs über die Wandhöhe in Abhängigkeit der 
Querkraftbeanspruchung und Schubschlankheit wieder. Der Faktor c in Formel (6-13) 
und (6-15) bis (6-17) berücksichtigt die Schubspannungsverteilung im Wandquerschnitt 
und nimmt in Abhängigkeit der Wandschlankheit Werte zwischen 1,0 und 1,5 an. 
Der Grenzwert der Querkrafttragfähigkeit infolge Steinzugversagen VRk,S wird im 
Allgemeinen für alle Mauerwerksmaterialien mit Ausnahme von Porenbetonsteinen 
durch  
86  Kapitel 6: Variantenuntersuchung 
   ,   
 
 
    ,    
 
   
 (√  (  )  *  
   
        ,   
+   )       (6-15) 
bestimmt. Für Porenbetonsteine gilt eine modifizierter Berechnungsansatz für die 
Querkrafttragfähigkeit VRk,S: 
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+   )       (6-16) 
Beide Ansätze wurden anhand von Versuchen und zusätzlichen numerischen 
Berechnungen über Korrekturfaktoren abgestimmt [55]. Der Korrekturfaktor F* wird in 
Abhängigkeit der rechnerischen Steinzugfestigkeit fbt,cal mit     ,   ,      ,    
angegeben. 
Der Grenzwert der Querkrafttragfähigkeit infolge Schubdruckversagen VRk,D wird für 
ein Überbindemaß ü zur Steinhöhe hst von ü/hst < 0,4 maßgebend und wird durch die 
charakteristische Druckfestigkeit fk mit 
   ,  
 
     
 (        ,  
     ) (6-17) 
am Wandfuß bestimmt. Für den Druckabtrag steht in diesem Ansatz nur die 
überdrückte Wandquerschnittsfläche zur Verfügung, die mit 
  ,  
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   ))     (6-18) 
ermittelt wird. Da Mauerwerk generell mit einem Überbindemaß unter dem 
angegebenen Maß selten eingesetzt wird, hat dieses Versagen für die 
Variantenuntersuchung keine Bedeutung. 
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6.3.2.3 Berechnungsgrundlagen 
Die Materialkennwerte der verwendeten Mauerwerksmaterialien sind in Tabelle 6-2 in 
den Einheiten N, mm, N/mm² und kg/m³ zusammengefasst. Für alle Varianten werden 
unvermörtelte Stoßfugen sowie die Verwendung von Dünnbettmörtel zu Grunde 
gelegt. 
Tabelle 6-2: Mauerwerksmaterialien für den Nachweis nach DIN 1053-13 
Nr Bezeichnung Format t E μ ρ SFK fk fvk0 fbz 
1 Hochlochziegel B 12 DF 365 3150 0,1 800 6 2,64 0,18 0,198 
2 Hochlochziegel B 12 DFL z 175 6600 0,1 1300 12 5,54 0,18 0,396 
3 Hochlochziegel B 7 DF 175 5650 0,1 900 12 4,75 0,18 0,396 
4 Kalksandstein 6 DF 175 6650 0,1 2000 12 6,98 0,18 0,396 
5 Kalksandstein 6 DF 240 9981 0,1 2000 20 10,5 0,18 0,660 
6 Kalksandstein 8 DF 175 9981 0,1 2000 20 10,5 0,18 0,660 
7 Porenbeton 624*t*249 200 1760 0,25 900 4 3,2 0,18 0,132 
8 Porenbeton 624*t*249 240 1760 0,25 900 4 3,2 0,18 0,132 
9 Porenbeton 624*t*249 300 1760 0,25 900 4 3,2 0,18 0,132 
10 Porenbeton 624*t*249 175 1760 0,25 800 4 3,2 0,18 0,132 
11 Porenbeton 624*t*249 240 2459 0,25 900 6 4,47 0,18 0,198 
12 Leichtbeton 6 DF 175 6650 0,20 2000 20 7 0,18 0,800 
13 Leichtbeton 6 DF 175 2375 0,20 1100 4 2,5 0,18 0,100 
14 Leichtbeton 6 DF 240 2375 0,20 1100 4 2,5 0,18 0,100 
15 Leichtbeton 6 DF 300 1520 0,20 700 2 1,6 0,18 0,080 
16 Leichtbeton 20 DF 300 1520 0,20 800 2 1,8 0,18 0,080 
17 Leichtbeton 12 DF 175 2375 0,20 1100 4 2,5 0,18 0,100 
 
6.3.3 Berücksichtigung der Wand-Decken Interaktion 
Bei der Anwendung der E DIN 1053-13 wird die in Abschnitt 3.1.1 erläuterte 
Umlagerung der Kräfte zwischen Wand und Deckenplatte gesondert berücksichtigt. 
Dort wird mittels der Schubschlankheit λv sowohl beim Nachweis der zentrischen und 
exzentrischen Druckbeanspruchung als auch beim Nachweis der Schubbeanspruchung 
ein neuer Ansatz zur Berücksichtigung der Einspannwirkung der Deckenplatte 
vorgeschlagen. Die Festlegung der Größe der Einspannwirkung durch die Deckenplatte, 
wird in diesem Ansatz dem planenden Ingenieur überlassen. 
Im Rahmen der Parameterstudie werden zwei mögliche Umverteilungen betrachtet, 
die Lastzentrierung und die volle Einspannung. Schwerpunkt der Parameterstudie 
bildet nicht die reale Ermittlung der Einspannwirkung, sondern die Auswirkung einer 
solchen auf die am Ersatzsystem ermittelten Einwirkungen und die Nachweisverfahren.  
Um die Wirkungsweise aufzuzeigen, wird eine exemplarische Betrachtung an einem 
vereinfachten Tragwerk mit drei Geschossen durchgeführt. Das System wird durch 
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Eigengewicht und mit je 10 kN Horizontallast in jedem Geschoss beansprucht. Die 
Abmessungen und angesetzten Lasten sind in Abbildung 6-3 dargestellt. 
  
Abbildung 6-3: Grundriss und Aufriss des Beispielgebäudes 
Die Dicke der Deckenplatte des Beispielgebäudes beträgt 16 cm, mit einer Dichte von 
γB = 25 kN/m³, und einem Elastitätsmodul von E = 34500 N/mm². Die Wandscheiben 
haben eine Dicke von 24 cm, mit einer Dichte von γB = 14 kN/m³ und einem 
Elastizitätsmodul von E = 6555 N/mm². Es wird ein linear elastisches Materialverhalten 
unterstellt. Die symmetrische Anordnung der Schubwände erlaubt es, die weiteren 
Untersuchungen jeweils an der Hälfte des Systems durchzuführen. Der Aufriss des 
betrachteten Ersatzsystems ist ebenfalls in Abbildung 6-3 dargestellt. 
Mit dem Programm MINEA [64] wird zunächst eine Referenzberechnung an einem 
vollständigen dreidimensionalen linearen FE-Modell durchgeführt. Wandscheiben und 
Decken werden in dem 3D-Modell mit Schalenelementen abgebildet und biegesteif 
miteinander verbunden. In Abbildung 6-4 sind die resultierenden Schnittgrößen für 
Wand 3 dargestellt.  
    
Abbildung 6-4: Einwirkungen der dreidimensionalen Vergleichsrechnung (Wand 3) 
Die Querkraft der Wandscheibe 3 nimmt geschossweise zu und erreicht mit 13,29 kN 
ihren Maximalwert im Erdgeschoss. Der bei Aufteilung der Gesamtschubkraft von 
30 kN auf zwei symmetrische Wandscheiben theoretische Wert von 15 kN wird nicht 
ganz erreicht, da durch den biegesteifen Anschluss der Wände Teile der 
Horizontalkräfte durch die Querwände Wand 1 und Wand 2 aufgenommen werden. 
Dennoch ist festzustellen, dass der Verlauf der Momente nicht stetig anwächst, 
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sondern sich vielmehr auf den einzelnen Deckenplatten sprunghaft ändert. Die 
Momente werden durch die Einspannwirkung der Deckenplatte umgelagert. 
Im Vergleich dazu stellt sich bei Betrachtung der Wandscheibe als Kragträger ohne 
Rahmentragwirkung ein linearer Verlauf der Momente über die Gebäudehöhe ein. Die 
am Kragarm ermittelten resultierenden Einwirkungen sind in Abbildung 6-5 dargestellt. 
   
Abbildung 6-5: Einwirkungen ohne Ansatz der Einspannwirkung (Wand 3) 
Als Maß für die Einspannwirkung wird, wie in Abschnitt 3.1.1 beschrieben, der Faktor α 
als Quotient aus Bauteilhöhe h und der Höhe des Momentennulldurchgangs h0 mit 
   
  
 
 
      
            
 (6-19) 
definiert. Die Betrachtung der Einspannwirkung erfolgt immer geschossweise. Für den 
Kragarm wird in diesem konkreten Fall für das unterste Geschoss α mit 
   
  , 
  ,    , 
  ,   (6-20) 
ermittelt. Mit zunehmender Einspannwirkung der Deckenplatte werden, wie in 
Abbildung 6-4 ersichtlich, die Momente in der Wandscheibe geschossweise reduziert 
und in die Deckenplatte umgelagert. Die Größe der Reduktion hängt von vielen 
Systemparametern ab, die in Abschnitt 3.1 ausführlich erläutert werden. Unter der 
Voraussetzung, dass die Rückstellwirkung der Deckenplatte ausreichend groß ist, um 
eine Lastzentrierung in jeder Wandscheibe herbeizuführen, wird sich die in Abbildung 
6-6 auf der linken Seite dargestellte Verteilung der Momente einstellen. 
  
Abbildung 6-6: Momente Wand 3: Lastzentrierung (links); volle Einspannung (rechts) 
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Diese ist gekennzeichnet dadurch, dass geschossweise ein Abbau des jeweiligen 
Momentes erfolgt, der gerade so groß ist, dass das Moment in allen Wandscheiben am 
Wandkopf identisch Null wird. Der Wert α ermittelt sich dann für jedes Geschoss zu: 
   
  , 
  ,   
  ,   (6-21) 
Liegt dem System eine volle Einspannung zu Grunde, so stellt sich eine Verteilung der 
Momente ein, bei der das Wandmoment in jedem Geschoss in Wandmitte einen 
Nulldurchgang aufweist (Abbildung 6-6). Dieser Verlauf setzt eine vollständig starre 
Deckenplatte voraus. Die Einspannwirkung im untersten Geschoss wird in diesem Fall 
beschrieben mit: 
   
  , 
  ,  (   , )
  ,   (6-22) 
6.3.4 Verformungsbasierter Nachweis 
Grundlage der Berechnung ist das in Abschnitt 5 beschriebene Nachweiskonzept mit 
den in Abschnitt 5.3 hergeleiteten analytischen Beziehungen für die Ermittlung der 
maximalen Horizontaltragfähigkeiten und Verformungsfähigkeiten. Für alle Bauwerke 
mit allen untersuchten Materialkombinationen werden die Last-Verformungskurven 
der Einzelwände für die jeweiligen Geometrieverhältnisse und Randbedingungen 
berechnet und damit der verformungsbasierte Nachweis durchgeführt. 
6.4 Ergebnisse der Variantenuntersuchung 
Im Folgenden werden die wichtigsten Erkenntnisse der Variantenuntersuchung 
hinsichtlich der ermittelten Überfestigkeitsfaktoren und durchgeführten Nachweise 
zusammengefasst und bewertet. 
Auf eine Darstellung aller Nachweise der Einzelwände wird aufgrund der großen 
Anzahl verzichtet. Alle Ergebnisse der Nachweise werden global auf Tragwerksebene 
für die untersuchten Varianten im Anhang C getrennt für Erdbebenzone 1 (EZ 1), 
Erdbebenzone 2 (EZ 2) und Erdbebenzone 3 (EZ 3) angegeben.  
6.4.1 Überfestigkeitsfaktor (OSR-Wert) 
Die Überfestigkeit wird auf Grundlage der in Abschnitt 2.3.3.2 beschriebenen 
Definition bestimmt. Das Erreichen der Tragfähigkeit des ersten Tragelementes Rel,w 
wird durch eine lineare Berechnung ermittelt, bei der für die einzelnen Wandscheiben 
die Lastverteilungszahlen unter Berücksichtigung der Torsionswirkung bestimmt 
werden (vgl. Abschnitt 3.2.1). 
Die Steifigkeiten werden hierbei entsprechend der Definition mit den 
Anfangssteifigkeiten der in Abschnitt 5.3.2 definierten, bilinearen Last-
Verformungskurven angesetzt. Die zugehörigen Tragfähigkeiten der Einzelwände 
werden mit den in Abschnitt 5.3.3 angegebenen Berechnungsformeln in Abhängigkeit 
der jeweiligen Versagensform berechnet. Die Systemkapazität ist erreicht, wenn die 
erste Wand ihre maximale Horizontaltragfähigkeit erreicht. 
Das Erreichen der Tragfähigkeit der Gesamtstruktur Rpl wird mit dem nichtlinearen 
verformungsbasierten Nachweisverfahren nach Abschnitt 5 bestimmt, bei dem die 
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Horizontallastumlagerungen zwischen den Wänden eines Grundrisses berücksichtigt 
werden. Der Quotient aus Rpl/Rel,w entspricht dem gesuchten Überfestigkeitswert 
(OSR-Wert) des betrachteten Grundrisses.  
Eine Zusammenfassung der Auswertung der Überfestigkeitsfaktoren aller untersuchten 
Varianten in Erdbebenzone 3 ist in Abbildung 6-7 dargestellt. Es ergibt sich für den 
Überfestigkeitsfaktor ein Mittelwert von OSRMW = 1,6 mit einem Mindestwert von 
OSRmin = 1,3 und einem Maximalwert OSRmax = 2,7. 
 
Abbildung 6-7: Überfestigkeitsfaktoren (OSR) nach Materialien in Erdbebenzone 3 
Unterschiede zwischen den drei Gebäudetypen Reihenhaus, Einfamilienhaus, 
Mehrfamilienhaus sind nicht klar erkennbar. Weiterhin ergibt sich kein klarer 
Zusammenhang zwischen Material und Überfestigkeitsfaktor. Dies deckt sich 
weitestgehend mit den Erkenntnissen aus der Arbeit von Morandi [69]. 
Die Darstellung der Überfestigkeitsfaktoren über die Stockwerkszahl in Abbildung 6-8 
zeigt mit zunehmender Stockwerkszahl einen tendenziell abnehmenden 
Überfestigkeitsfaktor. Dieser Einfluss wurde auch von Morandi beschrieben. Darüber 
hinaus darf aber nicht vernachlässigt werden, dass obwohl der Mittelwert der 
Überfestigkeitsfaktoren mit abnehmender Stockwerkszahl fällt, die Minimalwerte für 
alle Stockwerke nahezu identisch bleiben. 
 
Abbildung 6-8: Überfestigkeitsfaktoren nach Stockwerksanzahl in Erdbebenzone 3 
Aufgrund der starken Streuung der Größe, kann daher auf der sicheren Seite liegend 
aus den Untersuchungen ein Überfestigkeitsfaktor von OSR = 1,3 abgeleitet werden. 
Dieser Wert stimmt gut mit dem von Morandi [69] vorgeschlagenem Bereich zwischen 
1,2 und 1,4 zur Anwendung des OSR-Wertes als nationaler Parameter auf europäischer 
Ebene überein (vgl. auch Abschnitt 2.3.3.2).  
92  Kapitel 6: Variantenuntersuchung 
6.4.2 Nachweisergebnisse 
In Tabelle 6-3 sind die erbrachten Nachweise in Prozent getrennt nach 
Nachweisverfahren und nach den jeweiligen Erdbebenzonen angegeben. Alle 
Nachweisergebnisse der jeweiligen Varianten sind in Anhang C zusammengestellt. 
Tabelle 6-3: Erbrachte Nachweise in Prozent, getrennt nach Erdbebenzone und 
Nachweisverfahren 
Nachweis 
Erdbebenzone  
3 2 1 Gesamt 
DIN 4149 
Vereinfachter Nachweis nach DIN 4149, 
Tabelle 15. 
3,6 % 22,6 % 32,1 % 19,4 % 
DIN 
1053-100 
Rechnerischer Nachweis nach DIN 1053-100 
auf Grundlage eines Kragarmmodells. 
3,6 % 13,1 % 28,6 % 15,1 % 
DIN 
1053-100 
OSR 
Rechnerischer Nachweis nach DIN 1053-100 
auf Grundlage eines Kragarmmodells mit 
Berücksichtigung des Überfestigkeitsfaktors. 
15,5 % 28,6 % 50,0 % 31,4 % 
CSM 
Rechnerischer Nachweis nach dem 
verformungsbasierten Verfahren 
69,0 % 95,2 % 100 % 88,1 % 
E DIN 
1053-13 
Rechnerischer Nachweis nach E DIN 1053-13 
auf Grundlage eines Kragarmmodells. 
11,9 % 27,4 % 61,9 % 33,7 % 
E DIN 
1053-13 
Rechnerischer Nachweis nach E DIN 1053-13 
mit Lastzentrierung am Wandkopf. 
34,5 % 53,6 % 86,9 % 58,3 % 
E DIN 
1053-13 
Rechnerischer Nachweis nach E DIN 1053-13 
mit voller Einspannung am Wandkopf. 
41,7 % 59,5 % 88,1 % 63,1 % 
E DIN 
1053-13 
OSR 
Rechnerischer Nachweis nach E DIN 1053-13 
mit Lastzentrierung am Wandkopf und 
Berücksichtigung des Überfestigkeitsfaktors. 
51,2 % 72,6 % 95,2 % 73,0 % 
 
Es wird deutlich, dass eine erfolgreiche Nachweisführung nach DIN 4149 mit dem 
vereinfachten Nachweis nur für etwa 20% aller Varianten möglich ist. In 
Erdbebenzone 3 sind mit dem vereinfachten Nachweis nur noch annähernd 4% der 
Nachweise erfolgreich. 
Mit dem rechnerischen Nachweis nach DIN 1053-100 auf Grundlage des 
Kragarmmodells lassen sich sogar nur etwa 15% aller Varianten nachweisen. 
Insbesondere im Bereich der mittleren Einwirkung, der Erdbebenzone 2, werden nicht 
einmal die Ergebnisse des vereinfachten Nachweises erreicht. Das Ergebnis zeigt, dass 
der vereinfachte Nachweis seinerzeit auf Grundlage von Annahmen entwickelt wurde, 
die nicht denen des rechnerischen Nachweises mit dem vereinfachten Kragarmmodell 
entsprechen, sondern bereits Umlagerungen beinhalteten. 
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Mit der E DIN 1053-13 auf Grundlage des Kragarmmodells lassen sich hingegen 
annähernd 34% aller Varianten erfolgreich nachweisen. Dies entspricht in etwa den 
31%, die sich mit der DIN 1053-100 unter Hinzuziehung eines Überfestigkeitsfaktors 
von 1,3 erreichen lassen. Dies ist eine deutliche Verbesserung, wobei sich in den 
Berechnungen gezeigt hat, dass insbesondere Mauerwerksprodukte mit einer hohen 
Druckfestigkeit von den Neuerungen der E DIN 1053-13 profitieren. 
Wird die E DIN 1053-13 mit einer Lastzentrierung am Wandkopf angewendet, so 
können bereits etwa 58% aller Varianten erfolgreich nachgewiesen werden. In den 
Erdbebenzonen 1 und 2, die in Deutschland zusammen die wesentliche Fläche mit 
seismischer Gefährdung darstellen, können sogar insgesamt 70% aller Varianten 
nachgewiesen werden. 
Wird über die Lastzentrierung hinaus eine vollständige Einspannung am Wandkopf 
angenommen können etwa 63% aller Nachweise bei Anwendung der E DIN 1053-13 
geführt werden. Durch die zusätzliche Berücksichtigung eines Überfestigkeitsfaktors 
von 1,3 steigert sich die Prozentzahl auf bis zu 73%. 
Mit dem verformungsbasierten Nachweis lassen sich insgesamt etwa 88% aller 
Varianten erfolgreich nachweisen, wobei in Erdbebenzone 3 nur 69% nachgewiesen 
werden können, während in Erdbebenzone 1 und 2 mit 95% bzw. 100% nahezu alle 
Nachweise erfolgreich geführt werden konnten. Interessant ist hierbei, dass 
Mauerwerksmaterialien mit geringerer Festigkeit im Gegensatz zum traditionellen 
Normkonzept nicht schlechter abschneiden als Materialien hoher Festigkeit. Der Grund 
hierfür ist der verformungsbasierte Nachweis, bei dem neben der Festigkeit auch die 
Verformungsfähigkeiten von großer Bedeutung sind. 
6.5 Interpretation und Schlussfolgerung 
Als Fazit der Variantenuntersuchungen ergibt sich, dass das Nachweiskonzept mit dem 
Berechnungsmodell Kragarm weit auf der sicheren Seite liegt. Eine Bemessung für 
Mauerwerksbauten mit üblichen Grundrissen ab Erdbebenzone 2 ist im Regelfall nicht 
möglich. Dies steht im Widerspruch zu den Ergebnissen des nichtlinearen Nachweises, 
mit dem deutlich mehr Grundrissvarianten nachgewiesen werden können.  
Eine deutliche Verbesserung der Nachweissituation kann erzielt werden, wenn eine 
Kopfeinspannung der Wände im Nachweis angesetzt werden kann. Bereits bei Ansatz 
einer Lastzentrierung am Wandkopf kann eine deutliche Verbesserung der 
Nachweissituation erzielt werden. Mit der Einführung der E DIN 1053-13 wird der Weg 
geebnet, die Modellbildung direkt im Bemessungsansatz zu berücksichtigen.  
Die Berücksichtigung eines Überfestigkeitsfaktors bringt nach den Ergebnissen der 
Variantenuntersuchung eine geringere Verbesserung der Nachweissituation als die 
Zulassung einer Einspannwirkung am Wandkopf. Da der Überfestigkeitsfaktor stark 
streut und eine eindeutige allgemeine Definition auf einer soliden mechanischen 
Grundlage nicht möglich ist, sollten die Reserven von Mauerwerksbauten unter 
horizontalen Beanspruchungen durch den Ansatz eines geeigneten Einspanngrades 
erschlossen werden. Damit wird auch vermieden, dass der Überfestigkeitsfaktor auf 
Berechnungsmodelle angewendet wird, die durch die Berücksichtigung von 
Lastumlagerungsmöglichkeiten bereits Effekte des Überfestigkeitsfaktors beinhalten. 
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In diesem in der Baupraxis absehbaren Fall würde sich voraussichtlich ein 
unzureichendes Sicherheitsniveau einstellen. 
Die Variantenuntersuchung hat deutlich gezeigt, dass die vorhandenen Reserven von 
Mauerwerksbauten mit aktuellen Berechnungsansätzen nicht ausgenutzt werden. Der 
Ansatz eines konstanten Überfestigkeitsfaktors zur Berücksichtigung nichtlinearer 
Umverteilungen analog zum Ansatz in der italienischen Norm [72] ist für deutsche 
Verhältnisse nicht ratsam. Es zeigte sich, dass die Berücksichtigung der Modellbildung 
bei Mauerwerksnachweisen, deren Widerstandsberechnung von den ermittelten 
Einwirkungen abhängt, eine zentrale Fragestellung ist, die im Rahmen des Kapitels 7 
dieser Arbeit vertiefend untersucht wird. 
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7. Wand-Decken Interaktion bei Mauerwerksbauten 
In Abschnitt 6 konnte im Rahmen einer Variantenuntersuchung gezeigt werden, dass 
unabhängig von der Wahl des Nachweisverfahrens die Berücksichtigung der 
Wechselwirkung zwischen Schubwänden und Deckenplatten von zentraler Bedeutung 
für den Erdbebennachweis von unbewehrten Mauerwerksbauten ist. Die aus dem 
fehlenden Zugübertrag resultierende Wechselwirkung beeinflusst wesentlich die 
kombinierte Beanspruchung der Mauerwerksscheiben aus Horizontalkraft, Biegung 
und Vertikalkraft (vgl. Abschnitt 3.1). Dieser Zusammenhang wird über den 
Einspanngrad der Wände beschrieben. 
Mit dem Ziel vereinfachte Ansätze zur Abschätzung des Einspanngrads von 
Mauerwerksscheiben abzuleiten, werden im Folgenden exemplarisch an einem 
typischen Reihenhausgrundriss lineare und nichtlineare Zeitverlaufsrechnungen 
durchgeführt. Mit Berechnungen für verschiedene horizontale Beanspruchungsniveaus 
sollen die nichtlinearen Mechanismen von schubbeanspruchten Mauerwerkswänden 
aufgedeckt und beschrieben werden. Hierfür wird ein dreidimensionales 
Tragwerksmodell eingesetzt, welches, wie in Abschnitt 3.2.3 erläutert, eine 
realitätsnahe Abbildung der Interaktion zwischen Mauerwerkswänden und 
Geschossdecken zulässt. Als Referenz dienen pseudo-dynamische Großversuche des 
Reihenhauses, mit denen unter variierenden Beanspruchungen Erdbebensimulationen 
durchgeführt wurden [39]. 
Auf Grundlage der Ergebnisse der numerischen Untersuchungen werden unter Ansatz 
der analytisch ermittelten Horizontaltragfähigkeiten nach Abschnitt 5.3 
verformungsbasierte Nachweise geführt und mit den Versuchsergebnissen verglichen.  
7.1 Modellversuch 
Die Ergebnisse der durchgeführten pseudo-dynamischen Großversuche dienen als 
Grundlage für die statischen und dynamischen Vergleichsrechnungen an einem 
dreidimensionalen linearen und nichtlinearen Tragwerksmodell.  
 
Abbildung 7-1: Grund- und Aufriss der Reihenhaushälften der PSD-Versuche [63] 
Im Rahmen des europäischen Forschungsprojekts ESECMaSE [39] wurden an zwei 
Reihenhaushälften aus Kalksandstein- und Ziegelmauerwerk pseudo-dynamische 
96  Kapitel 7: Wand-Decken Interaktion bei Mauerwerksbauten 
Schubversuche (PSD-Versuche) durchgeführt. Der Grund- und Aufriss der 
Reihenhaushälften, von denen im Versuch aufgrund der Symmetrie in der 
Schubrichtung nur jeweils eine Hälfte untersucht wurde, sind in Abbildung 7-1 
dargestellt. 
Die Wände der Reihenhaushälfte in Kalksandsteinmauerwerk wurden aus 
Kalksandsteinen mit 17,5 cm Wanddicke unter Verwendung von Dünnbettmörtel 
hergestellt. Bei der Reihenhaushälfte aus Ziegelmauerwerk kamen drei 
unterschiedliche Steine in Kombination mit Dünnbettmörtel zum Einsatz. Die 
Außenwände (W2, W3) wurden aus Plan-Leichthochlochziegeln Z-17.1-490, die 
Giebelwände (W1, W4) aus optimierten Plan-Hochlochziegeln HLZ B 12-0.8 und die 
Innenwände aus Verfüllziegeln Z-17.1-537 (Verfüllung mit Normalbeton C20/25) 
hergestellt. Die Boden- und Deckenplatten wurden in einer Stärke von 20 cm in 
Normalbeton C20/25 hergestellt. 
Die Reihenhaushälften wurden zusätzlich zum Eigengewicht der Konstruktion und 
Eigengewicht aus der Dachkonstruktion (1,2 kN/m²) mit Ausbaulasten (2,05 kN/m²) 
und anteiligen Verkehrslasten (0,3 ∙ 2,0 kN/m²) beaufschlagt. Unter Berücksichtigung 
der unterschiedlichen Steindichten ergeben sich damit die in Tabelle 7-1 angegebenen 
Massen. Die Gesamtmasse der Reihenhäuser beträgt 110,4 t für die 
Kalksandsteinvariante und 95,2 t für die Ziegelvariante. Die Massen der 
Versuchskörper der Reihenhaushälften sind dementsprechend halb so groß. 
Tabelle 7-1: Massen der Reihenhaushälften 
 Masse [t] der Reihenhäuser (Reihenhaushälften) aus 
 Kalksandsteinmauerwerk Ziegelmauerwerk 
Obergeschoss 52,4 (26,2) 47,4 (23,7) 
Erdgeschoss 58,0 (29,0) 47,8 (23,9) 
Summe 110,4 (55,2) 95,2 (47,6) 
 
Die Reihenhaushälften wurden in x-Richtung mit synthetischen Erdbebenverläufen 
beansprucht, die kompatibel zum elastischen Antwortspektrum vom Typ I, Bodentyp B 
nach DIN EN 1998 [36] generiert wurden. Hierbei wurde der Referenz-Spitzenwert der 
Bodenbeschleunigung agR als Einhängewert des Spektrums schrittweise erhöht. Die 
Einleitung der zyklischen Horizontalkräfte erfolgte pseudo-dynamisch über jeweils zwei 
Hydraulikzylinder je Geschoss. 
Abbildung 7-2 zeigt die Maximalwerte der Horizontalkräfte und der zugehörigen 
Verformung der resultierenden zyklischen Last-Verformungskurven des Erdgeschosses 
für die Reihenhaushälfte aus Kalksandsteinmauerwerk [39]. Jeder Punkt entspricht 
dem Ergebnis eines pseudo-dynamischen Versuchs mit der jeweiligen zugehörigen 
maximalen Bodenbeschleunigung agR. 
Es ist deutlich zu erkennen, dass bei höheren Lastniveaus, ab einer 
Einhängebeschleunigung von 1,0 m/s², die Reihenhaushälfte mit großen Verformungen 
reagiert, ohne dass ein weiterer signifikanter Kraftzuwachs zu verzeichnen ist. Zudem 
wird eine deutliche Abhängigkeit der Horizontaltragfähigkeit und der 
Verformungsfähigkeit von der Beanspruchungsrichtung deutlich. Die Reihenhaushälfte 
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reagiert bei einer maximalen Beschleunigung von 2,0 m/s² (0,20 g) mit Verformungen 
zwischen 13 mm in negativer Beanspruchungsrichtung und 42 mm in positiver 
Beanspruchungsrichtung. In negativer Beanspruchungsrichtung werden für alle 
Bodenbeschleunigungen bis zu 20% höhere Horizontaltragfähigkeiten erreicht als in 
positiver Richtung. 
 
Abbildung 7-2: Versuchsergebnisse: Reihenhaushälfte aus Kalksandsteinmauerwerk 
Die Last-Verformungskurve der Reihenhaushälfte aus Ziegelmauerwerk in Abbildung 
7-3 bestätigt, dass die Horizontaltragfähigkeiten in negativer Belastungsrichtung höher 
als in positiver Richtung sind. Wesentliche Unterschiede der beiden Reihenhaushälften 
zeigen sich im Verformungsverhalten. Die deutliche Diskrepanz zwischen Verformung 
in positiver und in negativer Belastungsrichtung am Kalksandsteingebäude zeigt sich 
bei dem Ziegelgebäude nicht. Die Verformungen in beiden Richtungen sind nahezu 
gleich groß. 
 
Abbildung 7-3: Versuchsergebnisse: Reihenhaushälfte aus Ziegelmauerwerk 
Alle Details, weitere Ergebnisse und zusätzliche Informationen zur Durchführung und 
Auswertung der PSD-Versuche sind den Berichten zum Forschungsprojekt ESECMaSE 
zu entnehmen [39]. Generell muss an dieser Stelle festgehalten werden, dass die 
Ergebnisse nur unter Ansatz eines jeweils skalierten synthetisch erzeugten 
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Beschleunigungsverlaufs ermittelt wurden. Dadurch können die stochastischen 
Eigenschaften nicht erfasst werden. Im Prinzip sind nach DIN EN 1998 mehrere 
Zeitverlaufsuntersuchungen erforderlich, um eine belastbare Aussage über die 
tatsächliche Tragfähigkeit eines Bauwerks abzuleiten. 
7.2 Dreidimensionale Vergleichsrechnung 
Die Vergleichsrechnung der Modellversuche wird anhand eines dreidimensionalen 
Tragwerksmodells mit der Finite Elemente Methode durchgeführt. Zwei Varianten 
kommen zum Einsatz, ein nichtlineares Modell und ein einfaches lineares Modell. Mit 
beiden Modellen werden eine Berechnung unter statischen Lasten und 
Zeitverlaufsberechnungen mit ansteigenden Werten der Bodenbeschleunigung 
durchgeführt und hinsichtlich der Tragfähigkeit, der Verformung und der Interaktion 
der Schubwände mit der Deckenplatte ausgewertet. Die Ergebnisse der dynamischen 
Analysen werden zusätzlich mit denen einer Pushoverberechnung verglichen.  
7.2.1 Grundlagen des Berechnungsmodells 
Für die Umsetzung eines dreidimensionalen Finite-Elemente Modells wird das FEM-
Paket ANSYS [3] gewählt. Die dort implementierte Programmiersprache APDL erlaubt 
eine flexible Modellierung sowie eine Auswertung mit hohem Automatisierungsgrad. 
Die Wandscheiben werden in Schubrichtung mit Scheibenelementen im ebenen 
Spannungszustand und in Querrichtung durch Plattenelemente diskretisiert. Die 
Scheibenelemente sind durch eine nichtlineare Druckspannungs-Dehnungsbeziehung 
in der Lage das Druckversagen des Mauerwerks abzubilden. Die verwendete 
Spannungs-Dehnungsbeziehung für das Kalksandsteinmauerwerk (KS-Mauerwerk) ist 
in Abbildung 7-4 dargestellt. Die Schub- und Querwände werden nicht miteinander 
gekoppelt. 
 
Abbildung 7-4: Spannungs-Dehnungsbeziehung im Druckbereich des KS-Mauerwerks 
Die Deckenplatte wird durch Plattenelemente abgebildet. Um die nichtlinearen 
kinematischen Mechanismen im Tragwerk realitätsnah erfassen zu können, kommt der 
Modellierung des Verbunds zwischen Deckenplatte und Wänden eine besondere 
Bedeutung zu. Hier wird mittels Knoten- zu Knoten Kontaktelementen sowohl das 
Klaffen der Fuge unter Zugspannungen als auch Reibungsversagen berücksichtigt. Die 
Kopplung der Wände untereinander wird vernachlässigt. Auf eine explizite 
Modellierung der Dachkonstruktion wird verzichtet, um eine direkte Vergleichbarkeit 
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mit den Versuchsergebnissen zu ermöglichen. Alle Verkehrslasten werden analog zu 
dem in Abschnitt 7.1 beschriebenen Versuchsaufbau angesetzt. 
  
Abbildung 7-5: Numerisches Tragwerksmodell, Schubwandscheiben 
Für die Berechnung wird ein Reibungskoeffizient   = 0,4 und eine Wichte des 
Kalksandsteinmauerwerks von γ = 20 kN/m³ zugrunde gelegt [19]. Der 
Elastizitätsmodul der Wandscheiben wird mit E = 8000 N/mm² und der E-Modul der 
Decke mit E = 24900 N/mm² angesetzt. Die Massen der Wandscheiben werden durch 
konzentrierte Punktmassen auf der Deckenebene realisiert. 
7.2.2 Modalanalyse 
Anhand einer Modalanalyse wird überprüft, ob das gewählte Tragwerksmodell die 
Massen und Steifigkeitsverhältnisse des Versuchskörpers gut wiedergibt. Unter 
Vernachlässigung der Nichtlinearitäten wird für die maßgebende Grundschwingung in 
x-Richtung eine Eigenfrequenz von f = 7,59 Hz ermittelt. Die zugehörige Schwingform 
ist in Abbildung 7-6 dargestellt. 
 
Abbildung 7-6: Grundschwingung des Reihenhauses in x-Richtung, f = 7,59 Hz 
Experimentell wurde die erste Eigenfrequenz der Reihenhaushälften vor 
Versuchsbeginn mittels eines Hammertests im schadensfreien Zustand mit 8,03 Hz 
bestimmt [39]. Eine zusätzliche Überprüfung der Eigenfrequenzen während des 
pseudo-dynamischen Testprogramms ergab für die schadensfreie Reihenhaushälfte bei 
sehr niedriger Beanspruchung eine Eigenfrequenz von 6,42 Hz. Die ebenfalls 
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ermittelten Eigenfrequenzen in Querrichtung (y-Richtung) sind für einen Vergleich 
nicht geeignet, da der Versuchsköper als Reihenhaushälfte abweichende 
Randbedingungen für die Deckenplatte aufweist. 
Die rechnerische Eigenfrequenz liegt damit genau zwischen den beiden experimentell 
bestimmten Eigenfrequenzen. Das zeigt, dass das Modell die Massen- und 
Steifigkeitsverteilung des Versuchskörpers sehr gut abbildet. Auf eine Kalibrierung des 
Modells wird aufgrund der guten Übereinstimmung verzichtet.  
7.2.3 Statische Analyse 
An dem dreidimensionalen Tragwerksmodell wird zunächst eine statische Analyse 
unter Eigengewicht und Verkehrslasten durchgeführt. Hierbei werden 
Vergleichsrechnungen sowohl mit als auch ohne Berücksichtigung der Nichtlinearitäten 
durchgeführt. 
Es zeigt sich, dass sich bereits unter vertikaler Beanspruchung bei einem 
dreidimensionalen Tragwerksmodell zusätzlich zu den Vertikalkräften auch 
Horizontalkräfte und Momente in den Schubwandscheiben einstellen. Dies resultiert 
aus der dreidimensionalen Verformung des Tragwerks aus einer Kombination der 
vertikalen Verformung und einer gleichzeitigen horizontalen Verformung. Die 
resultierende horizontale Verformung in positiver x-Richtung ist für das nichtlineare 
Modell in Abbildung 7-7 dargestellt. 
 
Abbildung 7-7: Horizontalverformung der Wandscheiben durch Eigengewicht in [m] 
Die horizontale Verformung des nichtlinearen Tragwerksmodells beträgt auf Höhe der 
ersten Geschossebene 0,4 mm. Die daraus resultierende Schiefstellung der 
Wandscheiben führt zu einer exzentrischen Einleitung der Vertikalkräfte in die 
Wandscheiben.  
  
Abbildung 7-8: Vertikalkrafteinleitung am Wandkopf: Wandscheiben W3 und W4 
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Abbildung 7-8 zeigt exemplarisch die Einleitung der Vertikalkräfte am Wandkopf der 
Wandscheiben W3 und W4. Die Darstellung zeigt die Kontaktkräfte der 
Kontaktelemente am Wandkopf über die Wandlänge. Der Verlauf der Vertikalkräfte 
am Wandkopf der Wandscheibe W5 entspricht qualitativ dem Verlauf an der 
Wandscheibe W4 und wird nicht gesondert dargestellt. Es ist zu erkennen, dass sich 
die Lasteinleitung in Wandscheibe W4 aufgrund des Aufklaffens der Fuge zwischen 
Wandscheibe und Decke im ersten Drittel der Wandlänge konzentriert. Bei der 
Wandscheibe W3 klafft die Deckenfuge nicht auf. Die Einleitung der Vertikalkräfte 
erfolgt daher veränderlich, aber über die gesamte Wandlänge verteilt. 
Die exzentrische Vertikalkrafteinleitung hat zur Folge, dass Biegemomente am 
Wandkopf und am Wandfuß entstehen. Aus den Wandmomenten kann der 
Einspanngrad α der jeweiligen Wandscheibe gemäß Abschnitt 3.1.1 berechnet werden. 
Der Einspanngrad variiert durch die qualitativ unterschiedliche Krafteinleitung 
zwischen einer nahezu vollen Einspannung mit α = 0,51 für die Wandscheibe W4 und 
deutlich geringeren Einspannungen der Wandscheiben W3 und W5 mit Werten für α 
zwischen 2,86 und 1,94. Eine Zusammenstellung aller resultierenden Vertikalkräfte N, 
der Horizontalkräfte H und der aus den Wandmomenten abgeleiteten Einspanngrade α 
findet sich in Tabelle 7-2 getrennt für die Schubwandscheiben W3, W4 und W5 für das 
lineare und nichtlineare Rechenmodell. 
Tabelle 7-2: Einspanngrad, Horizontal- und Vertikalkraft infolge Eigengewicht 
 Nichtlinear Linear 
Wand N [kN] H [kN] α [-] N [kN] H [kN] α [-] 
W3 
 
62,73 -2,46 
 
2,71 53,30 -1,63 
 
2,12 
W4  
 
47,43 +17,02 
 
0,51 31,61 +6,35 
 
3,28 
W5 
 
190,26 -14,55 
 
1,93 138,08 -9,83 
 
1,54 
Unter statischen Lasten, wirken den Horizontalkräften in den Wandscheiben W3 und 
W5 die Horizontalkraft in der Wandscheibe W4 entgegen. Bei der linearen Berechnung 
ist zu beachten, dass durch die Diskretisierung mit Schalenelementen die Querwände 
W1 und W2 auch kleinere Schubkräfte senkrecht zur Wandebene aufnehmen. 
Tabelle 7-2 verdeutlicht, dass sich zwischen den Ergebnissen der linearen und der 
nichtlinearen Berechnung bereits deutliche Unterschiede abzeichnen. Bei der 
Berechnung mit dem nichtlinearen Tragwerksmodell sind durchgängig alle 
Schubwandscheiben größeren Vertikal- und Horizontalbeanspruchungen ausgesetzt, 
als bei der linearen Vergleichsberechnung. 
Ursache hierfür ist die Lastumlagerung zwischen Quer- und Schubwänden, die durch 
die „rotierenden“ Schubwände verursacht wird. Dies führt im Vergleich zur linearen 
Berechnung bei der Querwand W1 zu einer Verringerung der Vertikalkraft von 
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N = 219,70 kN auf N = 119,14 kN. Die Normalkraftdifferenz wird größtenteils direkt auf 
die Wandscheiben W3 und W5 übertragen, bei denen als Ergebnis der nichtlinearen 
Berechnung deutliche größere Vertikalkräfte zu verzeichnen sind (Tabelle 7-2).  
Abbildung 7-9 zeigt die Einleitung der Vertikalkräfte am Wandkopf der Querwände W1 
und W2 für das nichtlineare Tragwerksmodell über eine Darstellung der jeweiligen 
Kontaktkräfte der am Wandkopf angeordneten Kontaktelemente. 
  
Abbildung 7-9: Vertikalkrafteinleitung am Wandkopf: Querwände W1 und W2 
Aus dem Vertikalkraftverlauf am Wandkopf der Querwand W2 wird deutlich, dass 
durch die Rotation der Wandscheiben W4 im Erdgeschoss die Vertikalkraft aus der 
Wandscheibe W4 des Obergeschosses anstatt an die Wandscheibe W4 des 
Erdgeschosses an die Querwand W2 weiter gegeben wird. Dies erklärt die großen 
Kontaktkräfte am Anfang und am Ende der Querwand. Beide gegenläufigen Effekte 
führen bei der Wand W2 im Vergleich zur Berechnung mit dem linearen 
Tragwerksmodell zu einer vergleichsweisen geringen Reduktion der Vertikalkraft von 
N = 427,37 kN auf N = 373,08 kN. 
Zusammenfassend kann festgehalten werden, dass im Rahmen einer Berechnung 
sowohl bei einer linearen als auch bei einer nichtlinearen dreidimensionalen 
Modellbildung durch exzentrisch eingeleitete statische Lasten Schubkräfte und 
Momenten in den Wandscheiben ermittelt werden können. Es konnte zudem gezeigt 
werden, dass eine realitätsnahe nichtlineare Modellierung des Kontaktbereiches 
zwischen Wandscheiben und Deckenplatte erforderlich ist, um die Kraftumlagerungen 
zwischen Schub- und Querwänden nicht zu vernachlässigenden. Dies führt im 
nichtlinearen Berechnungsmodell zu durchweg größeren Horizontal- und 
Vertikalkräften in den Schubwandscheiben W3, W4 und W5. 
7.2.4 Zeitverlaufsberechnung 
Am linearen und nichtlinearen Tragwerksmodell werden Zeitverlaufsberechnungen mit 
ansteigenden Werten der Bodenbeschleunigung durchgeführt und hinsichtlich der 
Horizontalkräfte, der Vertikalkräfte und der Einspanngrade der einzelnen Schubwände 
ausgewertet. Für die Zeitverlaufsberechnungen werden synthetische Zeitverläufe mit 
einem Typ I Spektrum für den Bodentyp B nach DIN EN 1998-1 [36] generiert. In 
Abbildung 7-10 ist das Antwortspektrum nebst synthetischem Beschleunigungsverlauf 
mit einer Länge von 10 Sekunden für eine Bodenbeschleunigung agR = 0,8 m/s² 
dargestellt. 
Durch eine Skalierung der dargestellten seismischen Einwirkung wurden weitere 
synthetische Zeitverläufe für agR = 0,4 m/s² und agR = 1,0 m/s² erzeugt. Die generierten 
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Beschleunigungsverläufe werden im Rahmen von Zeitverlaufsberechnungen in die in 
Abbildung 7-1 gekennzeichnete x-Richtung des Tragwerks angesetzt. 
  
Abbildung 7-10: Spektrum nach DIN EN 1998-1 (Typ 1 – Baugrundklasse B) und 
Zeitverlauf der Horizontalbeschleunigung 
Die Zeitverlaufsberechnungen werden im Rahmen dieser Arbeit durchgeführt, um den 
Einfluss von nichtlinearen Lastumlagerungen und Wechselwirkungen im Tragwerk zu 
zeigen und nicht, um einen Standsicherheitsnachweis zu führen. Aus diesem Grund 
wird auf eine Berechnung mit mehreren Zeitverläufen einer Beanspruchung verzichtet. 
Die stochastischen Einflüsse der Bebenkomponenten bleiben wie im Versuch 
unberücksichtigt. 
7.2.4.1 Last-Verformungskurven des Tragwerks 
Im Folgenden werden die resultierenden zyklischen Last-Verformungskurven der 
Zeitverlaufsberechnungen für drei untersuchte Bodenbeschleunigungen dargestellt. 
Verglichen werden dabei die Ergebnisse mit und ohne Berücksichtigung der 
nichtlinearen Tragwerkseigenschaften. Die dargestellten Last-Verformungskurven 
beschreiben den Fundamentschub in Abhängigkeit der Stockwerksverschiebung auf 
der ersten Stockwerksebene. 
Abbildung 7-11 zeigt, dass bei Ansatz einer Bodenbeschleunigung von agR = 0,4 m/s² 
die Last-Verformungskurven des nichtlinearen und des linearen Modells miteinander 
vergleichbar sind. In beiden Simulationen wird in positiver und in negativer 
Tragwerksrichtung ein Fundamentschub von 100 kN bestimmt. Ein signifikanter 
Unterschied der beiden Richtungen ist noch nicht festzustellen. In Bezug auf das 
Versuchsergebnis mit etwa 120 kN (Abbildung 7-2) entspricht dies in etwa einer 
Unterschätzung von 20%. Bei dem Vergleich ist zu beachten, dass sich alle in 
Abschnitt 7.1 angegebenen Ergebnisse auf eine Reihenhaushälfte beziehen, der so 
ermittelte Wert von 60 kN muss daher für einen Vergleich verdoppelt werden. 
Nichtlinear Linear 
  
Abbildung 7-11: Last-Verformungskurven der Zeitverlaufsberechnung: agR = 0,4 m/s² 
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Ab einer Bodenbeschleunigung von agR = 0,8 m/s² ist bei der nichtlinearen Berechnung 
bei Zunahme der horizontalen Verformungen eine Abnahme der Reaktionskräfte zu 
verzeichnen (Abbildung 7-12). Im Vergleich zu den linearen Berechnungen ist mit 
zunehmender Beanspruchung ein Öffnen der Last-Verformungskurve und die damit 
verbundene Energiedissipation durch das hysteretische Verhalten zu erkennen.  
Die experimentellen Ergebnisse der Reihenhaushälfte in Abbildung 7-2 bestätigen, dass 
auch im Versuch bei einer Bodenbeschleunigung von agR = 0,8 m/s² im Vergleich zu 
einer Beschleunigung von agR = 0,4 m/s² erste nichtlineare Tragwerkseigenschaften zu 
einem geringeren Kraftzuwachs mit größerem Verformungszuwachs führen. 
Nichtlinear Linear 
  
Abbildung 7-12: Last-Verformungskurven der Zeitverlaufsberechnung: agR = 0,8 m/s² 
Bei einer Bodenbeschleunigung von agR = 0,8 m/s² ergibt sich die maximale 
Horizontalkraft des Versuches in positiver Richtung zu etwa 114 kN und in negativer 
Richtung zu 121 kN. Dies entspricht einer Abweichung von 22% in positiver und 11% in 
negativer Beanspruchungsrichtung. Analog zu den Versuchen wird jetzt auch, im 
Gegensatz zu den Beobachtungen bei den Berechnungen zu agR = 0,4 m/s², ein 
Unterschied zwischen positiver und negativer Belastungsrichtung deutlich, sofern die 
Berechnungen mit dem nichtlinearen Tragwerksmodell durchgeführt werden. Die 
maximalen Horizontalverformungen liegen um die statische Horizontalverformung 
bereinigt mit etwa 1,5 mm in beiden Richtungen im Bereich der Versuchswerte mit 
2 - 2,5 mm. Es wird deutlich, dass ab einer Bodenbeschleunigung von agR = 0,8 m/s² die 
Ergebnisse der linearen und der nichtlinearen Berechnung aufgrund der nichtlinearen 
Mechanismen im Tragwerk nicht mehr miteinander vergleichbar sind. Die linearen 
Ergebnisse geben die Versuchswerte nicht mehr zutreffend wieder. 
Nichtlinear Linear 
  
Abbildung 7-13: Last-Verformungskurven der Zeitverlaufsberechnung: agR = 1,0 m/s² 
Für eine Bodenbeschleunigung von agR = 1,0 m/s² beträgt der Unterschied der 
Tragfähigkeiten zwischen den Versuchswerten und der nichtlinearen Berechnung in 
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positiver Richtung 15% und in negativer Richtung 16% (Abbildung 7-13). Mit einer um 
die statische Horizontalverformung bereinigten Verformung von 2,5 mm wird die 
Versuchsverformung von etwa 3,5 mm gut wiedergegeben. Die linearen 
Berechnungsergebnisse überschätzen die Horizontalkräfte und unterschätzen die 
Verformung hingegen deutlich. 
Es kann zusammengefasst werden, dass der Vergleich der resultierenden 
Horizontalkräfte und der Verformungsfähigkeiten mit den Ergebnissen der pseudo-
dynamischen Großversuche gezeigt hat, dass das nichtlineare Tragwerksmodell im 
Gegensatz zum linearen Tragwerksmodell gut geeignet ist, das tatsächliche 
Tragverhalten wiederzugeben. Sowohl die Verformungen als auch die 
richtungsabhängigen Horizontaltragfähigkeiten werden treffend beschrieben.  
7.2.4.2 Last-Verformungskurven der Wandscheiben  
Zusätzlich zum globalen Tragverhalten des Reihenhauses wird auch die 
Horizontallastverteilung auf die einzelnen Schubwände untersucht. Hierfür werden die 
einzelnen Schubwände W3, W4 und W5 des Erdgeschosses hinsichtlich ihrer 
maximalen Horizontalkräfte ausgewertet. Die Auswertung erfolgt anhand der 
Kontaktkräfte der Kontaktelemente am Wandkopf für jeden Zeitschritt. In Abbildung 
7-14 sind die resultierenden zyklischen Last-Verformungskurven der Schubwände des 
nichtlinearen Berechnungsmodells für eine Bodenbeschleunigung von 0,4 und 0,8 m/s² 
gegenübergestellt. 
 agR = 0,4 m/s² agR = 0,8 m/s² 
W3 
 
  
W4 
 
  
W5 
 
  
Abbildung 7-14: Nichtlineare Zeitverlaufsberechnungen: Last-Verformungskurven der 
Schubwandscheiben 
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Die Last-Verformungskurven der einzelnen Schubwandscheiben verdeutlichen, dass 
sich bei einer Bodenbeschleunigung von 0,8 m/s² die nichtlinearen Effekte im 
Gesamttragwerk auch auf der Wandebene wiederfinden. Die Einzelwände zeigen ein 
deutlich nichtlineares Versagen in Abhängigkeit des Versagenstyps. 
Bei den Wandscheiben W3 und W4 dominiert der Kippmechanismus, was sich in einer 
schlanken s-förmigen Last-Verformungskurve äußert. Besonders ausgeprägt ist dieses 
Verhalten in positiver Verformungsrichtung, da dort, wie in Abschnitt 7.2.3 erläutert, 
bereits unter Eigengewicht eine große Exzentrizität der Vertikalkraft vorliegt. Bei der 
Wandscheibe W5 ist ein dissipatives Verhalten mit einer breiter werdenden zyklischen 
Last-Verformungskurve und einer damit verbundenen Verschiebung des 
Nulldurchgangs zu erkennen. Dies deutet darauf hin, dass die Wandscheibe zusätzlich 
zum Kippen horizontale Verformungen durch Gleiten vollzieht. Die großen 
Unterschiede im zyklischen Last-Verformungsverhalten der Einzelwände in der 
linearen und der nichtlinearen Berechnung sind in Abbildung 7-15 ersichtlich. 
 Nichtlinear Linear 
W3 
 
  
W4 
 
  
W5 
 
  
Abbildung 7-15: Zeitverlaufsberechnung mit agR = 0,8 m/s²: Last-Verformungskurven 
der Schubwandscheiben  
Die Ergebnisse zeigen, dass für eine Simulation des zyklischen Last-
Verformungsverhaltens der Schubwände auf eine realitätsnahe modelltechnische 
Abbildung des Kontaktbereiches zwischen Decke und Wandscheibe nicht verzichtet 
werden kann. 
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7.2.4.3 Einspanngrade der Wandscheiben 
Neben der Horizontaltragfähigkeit der Schubwände wird auch der Einspanngrad der 
Schubwandscheiben für jeden Zeitschritt der Zeitverlaufsberechnung ausgewertet. Die 
Auswertung der Einspanngrade erfolgt nach dem in Abschnitt 3.1.1 beschriebenen 
Vorgehen durch einen Vergleich der Momente am Wandkopf und am Wandfuß. Diese 
werden aus den jeweiligen Kontaktkräften der angeordneten Kontaktelemente 
ermittelt. 
In Abbildung 7-18 ist exemplarisch der Verlauf des Einspanngrades der Wandscheiben 
W3, W4 und W5 in Abhängigkeit der Wandkopfverschiebung in einem Wertebereich 
zwischen 0 und 10 für eine Bodenbeschleunigung von 0,8 m/s² dargestellt. Eine 
Gegenüberstellung mit den linearen Berechnungswerten soll klären, ob trotz der 
Unzulänglichkeiten in der Abbildung der nichtlinearen Last-Verformungskurven, eine 
Abschätzung des Einspanngrades über eine lineare Vergleichsrechnung erfolgen kann. 
 
 Nichtlinear Linear 
W3 
 
  
W4 
 
  
W5 
 
  
Abbildung 7-16: Zeitverlaufsberechnungen mit agR = 0,8 m/s²: Einspanngrade der 
Schubwandscheiben 
Es wird deutlich, dass eine zunehmende Wandkopfverschiebung in der Regel auch eine 
Zunahme der Wandeinspannung zur Folge hat. Bei allen Schubwänden tendieren die 
Einspanngrade in positiver und negativer Verformungsrichtung gegen einen 
Grenzwert, der richtungsabhängig unterschiedlich große Werte erreicht. In Tabelle 7-3 
sind für das lineare und das nichtlineare Modell für alle untersuchten 
Beanspruchungen die Grenzwerte beider Richtungen angegeben. 
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Tabelle 7-3: Zeitverlaufsberechnungen: Einspanngrade der Schubwandscheiben 
Wand agR [m/s²] Nichtlinear Linear 
neg. x-Richtung pos. x-Richtung neg. x-Richtung pos. x-Richtung 
W3 
 
0,4 0,64 1,63 0,52 1,11 
0,8 0,50 1,13 0,50 0,92 
1,0 0,50 1,05 0,50 0,89 
W4 
 
0,4 >10 0,50 >10 1,33 
0,8 1,03 0,50 >10 0,57 
1,0 0,75 0,50 >10 0,52 
W5 
 
0,4 0,70 2,56 0,61 1,39 
0,8 0,53 1,36 0,50 1,05 
1,0 0,53 1,14 0,50 1,00 
 
Es zeigt sich, dass mit zunehmender Bodenbeschleunigung generell eine Zunahme der 
Wandkopfverschiebung und damit auch eine Zunahme der Einspannwirkung 
verbunden ist. Die Werte der Einspanngrade tendieren unabhängig vom 
Berechnungsmodell für die Wandscheiben W3 und W5 im negativen 
Verformungsbereich zu einer vollen Einspannung mit α = 0,50 und im positiven 
Verformungsbereich annähernd zu einer gelenkigen Lagerung mit α = 1,00. Für die 
Wandscheibe W4 ergibt sich in positiver Verformungsrichtung eine volle Einspannung 
mit α = 0,50. In negativer Richtung kann der Einspanngrad mit dem linearen 
Tragwerksmodell nicht sinnvoll bestimmt werden. Auch für die nichtlineare 
Berechnung können erst ab einer Beanspruchung von 0,8 m/s² Einspanngrade 
ausgewertet werden. 
Dies ist mit der Vorbeanspruchung der Wandscheibe W4 infolge statischer Lasten zu 
erklären (vgl. Abschnitt 7.2.3). Es bedarf schon einer größeren Beanspruchung der 
Wandscheibe in negativer x-Richtung, um die Exzentrizität aus Eigengewicht 
aufzuheben (Abbildung 7-17), so dass sich eine Einspannwirkung in der negativen 
Richtung aufbauen kann. Dies ist für kleine Bodenbeschleunigungen im nichtlinearen 
Modell und für alle untersuchten Bodenbeschleunigungen im linearen Modell zu 
keinem Zeitpunkt der Zeitverlaufsberechnung der Fall. 
agR = 0,4 m/s² agR = 0,8 m/s² 
  
Abbildung 7-17: Nichtlineare Zeitverlaufsberechnungen: Einspanngrad der 
Schubwandscheibe W4 
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Insgesamt zeigen die Auswertungen, dass nicht für alle Wandscheiben in allen 
Belastungsrichtungen eine volle Einspannung erreicht wird. Zudem ist festzustellen, 
dass eine Abschätzung des Einspanngrads mittels einer linearen Berechnung an einem 
dreidimensionalen Tragwerksmodell nicht zielführend ist, da nicht in allen Fällen eine 
zutreffende Abschätzung möglich ist und der Grad der Einspannung häufig überschätzt 
wird. Zu klären bleibt, ob mit weiter steigender Beanspruchung auch der Einspanngrad 
der einzelnen Schubwandscheiben nochmals zunimmt. Dies wird in Abschnitt 7.2.5 
anhand einer Pushoverberechnung untersucht. 
7.2.4.4 Vertikalkräfte der Wandscheiben 
Zusätzlich zu den Horizontaltragfähigkeiten und den Einspanngraden der Schubwände 
werden auch die Vertikalkräfte für jeden Zeitschritt der Zeitverlaufsberechnung 
ausgewertet. In Abbildung 7-18 sind die Vertikalkräfte der Schubwandscheiben in 
Abhängigkeit der Wandkopfverschiebung exemplarisch für die Zeitverlaufsberechnung 
mit einer Bodenbeschleunigung von 0,8 m/s² dargestellt. 
 Nichtlinear Linear 
W3 
 
  
W4 
 
  
W5 
 
  
Abbildung 7-18: Zeitverlaufsberechnungen mit agR = 0,8 m/s²: Vertikalkräfte der 
Schubwandscheiben 
Es wird deutlich, dass die in Abschnitt 7.2.3 bereits beschriebenen Lastumlagerungen 
zwischen Schub- und Querwänden unter ruhenden Lasten durch die horizontale 
Beanspruchung infolge Erdbeben noch verstärkt werden. Die Diagramme zeigen für 
alle Wandscheiben sowohl in den linearen als auch in den nichtlinearen Berechnungen 
eine deutliche Abhängigkeit der Vertikalkraft von der Wandkopfverschiebung. 
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Bei der linearen Berechnung ist bei den Wandscheiben W3 und W5 mit zunehmender 
positiver Verformung ein Anwachsen und bei Wandscheibe W4 eine Reduktion der 
Vertikalkräfte festzustellen. Bei großer Verformung wird die resultierende Vertikalkraft 
der Wandscheibe W4 sogar zu einer Zugkraft, die in der Realität nicht vom Mauerwerk 
aufgenommen werden könnte. Das lineare Modell überschätzt insgesamt deutlich die 
tatsächlich vorhandene Vertikalkraftumlagerung. Ein lineares Tragwerksmodell ist 
daher ungeeignet, die Vertikalkraftumlagerung wiederzugeben, zumal die Umlagerung 
ausschließlich zwischen den Schubwänden untereinander erfolgt. Die Vertikalkräfte 
der Querwände bleiben im linearen Tragwerksmodell nahezu konstant 
(vgl. Abschnitt 7.2.3).  
Für die Zeitverlaufsberechnung mit dem nichtlinearen Berechnungsmodell ergeben 
sich hingegen die in Abbildung 7-19 dargestellten Zeitverläufe der Vertikalkräfte der 
Querwände W1 und W2. 
 
Abbildung 7-19: Zeitverlaufsberechnungen mit agR = 0,8 m/s²: Vertikalkräfte der 
Querwände 
Es ist zu erkennen, dass im Zeitverlauf eine deutliche Umlagerung der Vertikalkräfte 
zwischen Schub- und Querwänden erfolgt. Insbesondere die an die Hauptschubwände 
W3 und W5 angrenzende Querwand W1 erfährt große Änderungen, die von einer 
Zunahme der Vertikalkraft um etwa 150 kN bis zu einer vollständigen Entlastung reicht. 
In der Summe kann die Umlagerung eine Erhöhung der Vertikalkräfte der Querwände 
als auch eine Entlastung zur Folge haben. Dies verdeutlich Abbildung 7-20, in der der 
Zeitverlauf der Vertikalkräfte als Summe aus den Querwänden W1 und W2 abzüglich 
der Querkräfte aus ständigen Lasten dargestellt ist. 
 
Abbildung 7-20: Summe Vertikalkraft der Querwände W1 und W2 aus 
Erdbebeneinwirkung 
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Eine Entlastung der Querwände W3 und W5 führt zu einer Reduktion des 
Horizontalkraftwiderstands in Querrichtung des Reihenhauses. Wie in Abschnitt 3.1.2 
beschrieben hat dies direkte Auswirkungen auf den Erdbebennachweis, da in der Regel 
mit einer Richtungsüberlagerung der Erdbebenkomponenten zu rechnen ist. 
Gleichzeitig bedeutet es, dass die Vertikalkräfte in den Schubwänden nicht unbedingt 
größer werden müssen. Vielmehr ist das, wie in Abbildung 7-18 ersichtlich, je 
Schubwandscheibe von der Belastungsrichtung abhängig. Die zyklische Beanspruchung 
hat bei Wandscheibe W3 sowohl in positiver als auch in negativer Richtung eine 
Abnahme der Vertikalkraft zur Folge. Dahingegen ist bei der Wandscheibe W4 eine 
deutliche Zunahme der Vertikalkraft in beiden Richtungen zu beobachten. Bei der 
Vertikalkraft in Wandscheibe W5 wiederrum ist bei positiver Verformung durch eine 
teilweise Übernahme der Vertikalkräfte der Querwand W1 eine Zunahme und bei 
negativer Verformung eine Abnahme des statischen Wertes festzustellen. 
Die Ergebnisse unterstreichen noch einmal, dass der richtigen Ermittlung der 
Vertikalkräfte eine große Bedeutung zukommt. Bereits unter statischen Lasten in 
Abschnitt 7.2.3 wird deutlich, dass die ermittelten Vertikalkräfte der Wandscheiben je 
nach verwendetem Tragwerksmodell stark variieren können. Aufgrund des 
mangelnden Zugausfalls bei einem linearen Tragwerksmodell sind die damit erzeugten 
Ergebnisse kritisch zu betrachten. 
7.2.5 Pushoverberechnung 
Mittels einer Pushoverberechnung wird in Ergänzung zu den Zeitverlaufsberechnungen 
die maximale Tragfähigkeit des Reihenhausmodells in x-Richtung bestimmt und 
zusätzlich eine Grenzbetrachtung für den Einspanngrad durchgeführt. 
Bei der Pushoverberechnung erfolgt die Lastaufbringung auf Deckenebene 
verformungsgesteuert und linear über die Gebäudehöhe verteilt. Die Tragfähigkeiten 
werden in positiver und negativer Richtungen analog zu dem Versuchswerten für eine 
Stockwerksverschiebung der Erdgeschossdecke von -15 mm bis +30mm ermittelt. Bei 
der Berechnung bleibt die Verbindung zwischen Schub- und Querwänden 
unberücksichtigt. 
 
Abbildung 7-21: Pushoverkurve des Erdgeschosses: Reihenhaus (ohne Verband) 
Die resultierende Pushoverkurve in Abbildung 7-21 zeigt im positiven 
Verformungsbereich bis zu einer Stockwerksverschiebung von 3 mm einen nahezu 
linearer Kraftzuwachs. Im Bereich zwischen 3 mm und etwa 6 mm steigt der 
Fundamentschub weiter an, bis mit etwa 247 kN die maximale Horizontaltragfähigkeit 
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erreicht ist. Durch das einsetzende Gleiten in den Lagerfugen verformt sich das 
Tragwerk im Anschluss daran plastisch, ohne zusätzliche Horizontalkräfte aufnehmen 
zu können. In negativer Verformungsrichtung findet ein Zuwachs des 
Fundamentschubs bis etwa -8 mm statt. Der maximale Fundamentschub ist mit etwa 
268 kN erwartungsgemäß etwas größer als in positiver Richtung.  
Im Vergleich zu den experimentell bestimmten Tragfähigkeiten in Abbildung 7-2 zeigt 
sich eine gute Übereinstimmung. In positiver Verformungsrichtung wird dort bezogen 
auf die Reihenhaushälfte ein absolutes Maximum der Horizontaltragfähigkeit von etwa 
130 - 135 kN in positiver Richtung und 170 - 180 kN in negativer Richtung erreicht. Dies 
entspricht bezogen auf das gesamte Reihenhaus im Mittel einer Unterschätzung von 
6,8% bzw. 23,4%. Es ist zu beachten, dass die maximalen Tragfähigkeiten des Versuchs 
durch pseudo-dynamische Anregungen für ansteigende Werte der 
Bodenbeschleunigung mit einem festen Zeitverlauf bestimmt wurden. Mögliche 
Einflüsse aus der Belastungsgeschichte können mit dem hier eingesetzten 
Berechnungsmodell allerdings nicht nachvollzogen werden, so dass beispielsweise der 
Kraftabfall nach Erreichen der maximalen Horizontaltragfähigkeit nicht abgebildet 
werden kann. 
Auffällig ist, dass der Unterschied zwischen den beiden Belastungsrichtungen im 
Versuch deutlicher ausgeprägt ist als in der Vergleichsrechnung. Dies könnte auf die 
kraftschlüssige Verbindung der Schub- und der Querwände zurückzuführen sein, die 
bei der Berechnung vernachlässigt wurde. Eine Vergleichsrechnung mit einer starren 
Kopplung zeigt, dass unter Berücksichtigung der Verbandausbildung in positiver und in 
negativer Belastungsrichtung eine Steigerung der Horizontaltragfähigkeit festzustellen 
ist (Abbildung 7-22). Diese ist in negativer Richtung ausgeprägter, da sich dort die 
Wandscheiben W3 und W5, wie in Abschnitt 3.1.3 beschrieben, an der Querwand 
abstützen können. 
  
Abbildung 7-22: Pushoverkurve des Erdgeschosses: Reihenhaus (mit Verband) 
Mit dem Augenmerk auf der Bestimmung der Einspanngrade wird auf der sicheren 
Seite der Verband zwischen Schub- und Querwänden in den weiteren Berechnungen 
nicht berücksichtigt.  
Für die Pushoverberechnung werden die Einspanngrade und maximalen 
Horizontalkräfte der einzelnen Schubwandscheiben in jeder Belastungsrichtung 
ausgewertet und in Tabelle 7-4 zusammengestellt. Die Auswertung der Einspanngrade 
erfolgt nach dem in Abschnitt 3.1.1 beschriebenen Vorgehen durch ein Vergleich der 
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Momente am Wandkopf und am Wandfuß, die aus den jeweiligen Kontaktkräften 
ermittelt werden. 
Tabelle 7-4: Einspanngrad und Horizontalkraft der Schubwandscheiben 
Wand neg. x-Richtung pos. x-Richtung 
α [-] Vmax [kN] α [-] Vmax [kN] 
W3  
0,50 -25.23 0,68 16.26 
W4  
0,50 -56.85 0,50 28.60 
W5  
0,55 -51,69 0,66 78.08 
 
Die ermittelten Horizontaltragfähigkeiten der Schubwände verdeutlichen, dass die 
größere Tragfähigkeit des Reihenhauses in negativer Richtung nahezu ausschließlich 
auf die Verdopplung des Widerstands der Wandscheibe W4 zurückzuführen ist. Da der 
Einspanngrad für diese Wandscheibe in beiden Richtungen gleich groß ist, ist dies 
alleine auf die deutlich größere Umlagerung der Vertikalkräfte von der Quer- auf die 
Schubwand zurückzuführen. 
Auch hier wird analog zu den Zeitverlaufsberechnungen deutlich, dass nicht für alle 
Wände eine volle Einspannung mit α = 0,5 ermittelt werden kann. Allerdings liegen alle 
Werte deutlich unter 1,0, was einer Lastzentrierung entsprechen würde (vgl. 
Abschnitt 3.1.1). Für die Wandscheiben W3 und W5 werden in der positiven 
Belastungsrichtung und für die Wandscheiben W4 und W5 in negativer 
Belastungsrichtung höhere Einspanngrade ermittelt als in den 
Zeitverlaufsberechnungen (Tabelle 7-3). Dies spricht dafür, dass mit der maximal 
untersuchten Bodenbeschleunigung von 1,0 m/s² die nichtlinearen Reserven des 
Tragwerks noch nicht voll ausgeschöpft wurden. 
7.2.6 Zusammenfassung 
Die Ergebnisse der statischen und dynamischen Berechnungen verdeutlichen, dass das 
Schubtragverhalten von unbewehrten Mauerwerksbauten maßgeblich von 
 der Umlagerung der Vertikalkräfte zwischen Schub- und Querwänden und 
 dem Einspanngrad der Schubwandscheiben beeinflusst wird. 
Die Umlagerung der Vertikalkräfte zwischen Schub- und Querwänden erfolgt sowohl 
unter vertikalen statischen als auch unter horizontalen zyklischen Lasten. Dies führt 
dazu, dass sich im Vergleich zwischen einem linearen und einem nichtlinearen 
Tragwerksmodell große Differenzen bei den ermittelten statischen Vertikalkräften 
ergeben. Die statische Analyse unter Eigengewicht und Verkehrslasten zeigt zudem, 
dass sich durch die exzentrische Vertikalkrafteinleitung auch Horizontalkräfte und 
Momente in den Schubwandscheiben einstellen, die zu einer richtungsabhängigen 
Vorbeanspruchung des Tragwerks führen. 
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In wie weit dieser rechnerische Einfluss die realen Verhältnisse wiedergibt, bleibt 
fraglich, da im realen Bauablauf über mehrere Bauabschnitte verteilt die vertikalen 
Lasten sukzessive aufgebracht werden. Dennoch kann die Vorbeanspruchung der 
Schubwände bei dem Nachweis der horizontalen Aussteifung nicht vernachlässigt 
werden, da er maßgeblich dazu beiträgt, dass der Einspanngrad und damit auch die 
Horizontaltragfähigkeit je nach Beanspruchungsrichtung variieren können. 
Die Zeitverlaufsrechnungen für das Reihenhaus aus Kalksandsteinmauerwerk haben 
gezeigt, dass ein lineares Modell nicht geeignet ist, die Kraftumlagerungen und die 
Einspannwirkung realitätsnah zu erfassen. Bereits bei kleinen Bodenbeschleunigungen 
können die Ergebnisse der Versuche nicht bestätigt werden. Das nichtlineare Modell 
hingegen beschreibt die Umlagerungseffekte und die Versagenskriterien hinreichend 
genau, so dass insgesamt für alle untersuchten Bodenbeschleunigungen eine sehr gute 
Übereinstimmung mit den experimentellen Werten vorhanden ist. 
Die Wechselwirkung zwischen Schubwand und Decke kann sinnvoll über den 
Einspanngrad beschrieben werden. Der Einspanngrad der jeweiligen Wandscheibe 
stellt sich in Abhängigkeit der Horizontalbeanspruchung ein. Mit zunehmender 
Beanspruchung steigt der Einspanngrad der Schubwandscheiben an. Es zeigt sich aber, 
dass nicht in allen Richtungen für alle Schubwandscheiben die volle Einspannung mit 
α = 0,5 erreicht wird. Als Minimalwert kann allerdings für alle Wandscheiben eine 
Einspannung mit α = 1,0 angegeben werden, was einer Lastzentrierung entspräche. In 
der Pushoverberechnung wurde für das untersuchte Reihenhaus ein Minimalwert des 
Einspanngrads für die Wandscheibe W3 mit α = 0,68, für W4 mit α = 0,5 und für W5 
mit α = 0,66 ermittelt. 
Insgesamt ist festzustellen, dass mit dem verwendeten nichtlinearen Modell sowohl in 
der Pushoverberechnung als auch in den Zeitverlaufsberechnungen die Tragfähigkeiten 
der Versuchsergebnisse nicht ganz erreicht werden. Dies könnte auf die fehlende 
Berücksichtigung des Verbands zwischen Schub- und Querwänden zurückzuführen 
sein. Eine Pushoverberechnung mit Ansatz der Verbandausbildung zeigt, dass höhere 
Tragfähigkeiten, die im Bereich der Versuchsergebnisse liegen, erreicht werden. 
7.3 Analytische Ermittlung der Horizontaltragfähigkeit 
Anhand zyklischer Schubwandversuche konnte in Abschnitt 5.3 gezeigt werden, dass 
die Horizontaltragfähigkeit unbewehrter Mauerwerksscheiben durch einfache 
analytische Berechnungsformeln in Abhängigkeit der vertikalen Beanspruchung und 
des Einspanngrades gut beschrieben werden kann.  
Im Folgenden werden die Horizontaltragfähigkeiten der Schubwandscheiben auf 
Grundlage der Berechnungsergebnisse der nichtlinearen Zeitverlaufsberechnungen 
ermittelt und mit den experimentellen Werten der pseudo-dynamischen Versuche 
verglichen. Bei den Berechnungen wird durchgängig eine Mauerwerksdruckfestigkeit 
fm = 15 N/mm², eine Haftscherfestigkeit fvk0 = 0,28 N/mm² und ein Reibungskoeffizient 
  = 0,4 zugrunde gelegt [19]. 
Der Vergleich soll klären, ob der Ansatz geeignet ist, auf Grundlage der veränderlichen 
Vertikalkräfte und der Einspanngrade der Schubwände nicht nur die 
Horizontaltragfähigkeit einer einzelnen Schubwand, sondern auch die des integralen 
Tragwerks zu ermitteln. 
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7.3.1 Zeitverlauf der Horizontaltragfähigkeit 
Auf Grundlage der in Abschnitt 7.2.4 durchgeführten Zeitverlaufsberechnungen 
werden die analytischen Horizontaltragfähigkeiten anhand des in Abschnitt 5.3.3 
entwickelten analytischen Ansatzes in jedem Zeitschritt unter Berücksichtigung der 
aktuellen Normalkraft und des Einspanngrads ermittelt. Dabei werden alle in Abschnitt 
5.3.3 beschriebenen Bruchbedingungen überprüft und das Minimum bestimmt. Die so 
ermittelten analytischen Zeitverläufe der maximalen Horizontaltragfähigkeiten werden 
mit den tatsächlich ermittelten Horizontalkräften verglichen. In Abbildung 7-23 ist der 
Vergleich stellvertretend für alle Schubwandscheiben für die Wandscheibe W5 für alle 
drei untersuchten Bodenbeschleunigungen dargestellt. 
agR Wandscheibe W5 
0,4 
[m/s²] 
 
0,8 
[m/s²] 
 
1,0 
[m/s²] 
 
Abbildung 7-23: Wandscheibe W5: Zeitverlauf der Horizontalkräfte 
Zwischen beiden Verläufen ist eine deutliche Korrelation zu erkennen. Die aus der 
dreidimensionalen Zeitverlaufsberechnung ermittelten Horizontalkräfte folgen 
qualitativ dem Verlauf der analytisch ermittelten Horizontaltragfähigkeit. Die Werte 
der Zeitverlaufsberechnung liegen dabei stets unter der jeweiligen analytisch 
ermittelten Horizontaltragfähigkeit. Mit zunehmender Bodenbeschleunigung wird 
deutlich, dass sowohl die Beanspruchung als auch der analytisch ermittelte Widerstand 
zunehmen und sich auch quantitativ immer weiter annähern. 
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Dies bestätigt den Zusammenhang zwischen vorhandener Schubkraft in den 
Wandscheiben und deren Vertikalkraft sowie Einspanngrad und zeigt zudem deutlich, 
dass die vorhandene Schubkraft tatsächlich von den Randbedingungen der 
Wandscheibe sowie den Umlagerungen der Vertikalkräfte abhängt und von dem in 
Abschnitt 5.3.3 vorgestellten analytischen Berechnungsansatz gut approximiert wird. 
Die Zeitverläufe in Abbildung 7-23 zeigen zudem erneut, dass die 
Horizontaltragfähigkeit der Einzelwände richtungsabhängig ist. Eine Aussage über die 
Horizontaltragfähigkeit des Tragwerks ist folgerichtig nur möglich, wenn der 
Einspanngrad und die Vertikalkraft jeder Wand in jeder Beanspruchungsrichtung im 
Bruchzustand bekannt sind. 
7.3.2 Maximalwert der Horizontaltragfähigkeit 
Da eine vollständige Zeitverlaufsberechnung für eine Ermittlung der Randbedingungen 
der einzelnen Schubwandscheiben sehr aufwändig ist, wird im Folgenden untersucht, 
wie die maximale Horizontaltragfähigkeit alternativ ermittelt werden kann, ohne dass 
der Fehler zu groß wird. Dabei kann der Maximalwert der Horizontaltragfähigkeit mit 
unterschiedlicher Genauigkeit ermittelt werden. Entscheidend ist, wie die 
Eingangsgrößen der analytischen Berechnungsformeln ermittelt werden. Hierfür 
werden im Folgenden verschiedene Betrachtungen durchgeführt. 
Die in Tabelle 7-5 zusammengefassten Horizontaltragfähigkeiten werden zunächst 
anhand der in Abschnitt 5.3.3 erläuterten Bruchbedingungen unter Annahme einer 
vollen Einspannung mit α = 0,5 berechnet. Hierbei werden zum einen die in 
Abschnitt 7.2.3 zusammengestellten Normalkräfte der linearen (3D-Modell LIN) und 
der nichtlinearen (3D-Modell NL) statischen Berechnung und zum anderen die aus 
einem Lastverteilungsalgorithmus resultierenden Normalkräfte (Abbildung 7-24) ohne 
Berücksichtigung der Vertikalkraftumlagerungen verwendet. 
Tabelle 7-5: Analytisch ermittelte Horizontaltragfähigkeiten Vmax (α = 0,5), ohne 
Umlagerung der Vertikalkräfte 
 3D-Modell NL 3D-Modell LIN Lasteinzugsflächen 
 N [kN] Vmax [kN] N [kN] Vmax [kN] N [kN] Vmax [kN] 
W3 
 
62,73 18,77 53,30 16,02 59,50 17,83 
W4 
 
47,43 14,29 31,61 9,59 63,10 18,88 
W5 
 
190,26 82,93 138,08 61,16 136,50 60,49 
Σ Vmax - 115,99 - 86,77 - 97,20 
 
Aus der Auswertung der pseudo-dynamischen Versuche ergibt sich bei konservativer 
Betrachtung eine Horizontaltragfähigkeit der Reihenhaushälfte aus Kalksandstein von 
Vmax = 130 kN (Abbildung 7-2). Hierbei wird der jeweils minimale Wert der 
Belastungsrichtungen als Grundlage genommen. Die rechnerisch ermittelten 
Horizontaltragfähigkeit mit den Vertikalkräften aus den linearen Berechnungen liegt 
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demnach ebenso wie die Horizontaltragfähigkeit auf Grundlage der Lasteinzugsflächen 
deutlich unterhalb des experimentell ermittelten Werts. Erst mit Berücksichtigung der 
sich günstig auf die Horizontaltragfähigkeit auswirkenden Vertikalkraftumlagerung der 
Quer- auf die Schubwände kann mit einer rechnerischen Horizontaltragfähigkeit der 
Reihenhaushälfte von Vmax = 115,99 kN der experimentelle Wert annähernd erreicht 
werden. 
Die durchgeführten Zeitverlaufsberechnungen und die Pushoverberechnung zeigen 
allerdings, dass eine volle Einspannung mit α = 0,5 nicht für alle Wandscheiben in jeder 
Richtung angesetzt werden darf (vgl. Abschnitt 7.2). Unter Verwendung der jeweiligen 
limitierten Einspanngrade je Beanspruchungsrichtung ergeben sich analytisch die in 
Tabelle 7-6 zusammengestellten Horizontaltragfähigkeiten. Zusätzlich werden dort die 
Tragfähigkeiten mit und ohne Berücksichtigung der Vertikalkraftumlagerungen 
gegenübergestellt. Sowohl die maximal möglichen Einspanngrade als auch die 
umgelagerten Vertikalkräfte wurden hierfür aus der nichtlinearen 
Pushoverberechnung in Abschnitt 7.2.5 ermittelt. 
Tabelle 7-6: Analytisch ermittelte Horizontaltragfähigkeiten Vmax 
  ohne V-Umlagerung mit V-Umlagerung 
 Rtg. α [-] N [kN] Vmax [kN] α [-] N [kN] Vmax [kN] 
W3 
 
+x 0,68 62,73 13,80 0,68 39,66 8,82 
-x 0,50 62,73 18,77 0,50 41,20 12,45 
W4 
 
+x 0,50 47,43 14,29 0,50 86,19 25,52 
-x 0,50 47,43 14,29 0,50 189,46 53,46 
W5 
 
+x 0,66 190,26 62,83 0,66 235,91 76,80 
-x 0,55 190,26 75,39 0,55 139,39 56,10 
Σ Vmax +x - - 90,92 - - 111,14 
-x - - 108,46 - - 122,01 
 
Durch beide Faktoren ergeben sich deutliche Unterschiede in der 
Horizontaltragfähigkeit. Der Einfluss der Vertikalkraftumlagerung wirkt sich in beiden 
Belastungsrichtungen aus, in negativer Richtung mit +13,55 kN (+12,5%) und in 
positiver Richtung mit +20,22 kN (+22,2%). Insbesondere in positiver 
Belastungsrichtung ist durch einen starken Anstieg der Vertikalkräfte in der 
Schubwandscheibe W5 ein großer Zuwachs der Horizontaltragfähigkeit zu verzeichnen. 
Diese entzieht der angrenzenden Querwand W1 einen großen Teil der Vertikalkraft. 
Im Vergleich zu den unter voller Einspannung ermittelten Tragfähigkeiten aus Tabelle 
7-5 zeigt sich ohne Umlagerung der Vertikalkräfte eine Abnahme der Tragfähigkeit von 
25,07 kN (-22%) in positiver und 7,53 kN (-7%) in negativer Belastungsrichtung. Mit 
Umlagerung der Vertikalkräfte beträgt der Unterschied 4,85 kN (+4%) in positiver und 
6,02 kN (-5%) in negativer Belastungsrichtung. 
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7.4 Verformungsbasierte Vergleichsrechnungen 
Eine vollständige nichtlineare Berechnung anhand eines detaillierten 
dreidimensionalen Tragwerksmodells lässt sich aufgrund des großen Aufwands nur 
beispielhaft durchführen und ist für den alltäglichen Einsatz ungeeignet. Die 
dreidimensionale Vergleichsrechnung des pseudo-dynamischen Großversuchs in 
Abschnitt 7.2 in Verbindung mit der analytischen Ermittlung der 
Horizontaltragfähigkeit in Abschnitt 7.3 zeigen aber, dass die Wand-Decken Interaktion 
und die Vertikalkraftumlagerung von Quer- auf Schubwände und umgekehrt 
berücksichtigt werden müssen, um die Tragfähigkeit realitätsnah erfassen zu können. 
Dies kann innerhalb verformungsbasierter Nachweisverfahren je nach eingesetztem 
Tragwerksmodell unterschiedlich erfolgen. Im Folgenden werden anhand zweier 
Vergleichsrechnungen mit unterschiedlichen Verfahren und Tragwerksmodellen, 
einem Schubbalkenmodell und einem räumlichen Rahmenmodell, die Unterschiede 
aufgezeigt. 
7.4.1 Schubbalkenmodell 
Mittels der Software MINEA [64] wird das in Abschnitt 5 beschriebene 
verformungsbasierte Nachweiskonzept auf den in Abbildung 7-1 dargestellten 
Reihenhausgrundriss aus Kalksandsteinmauerwerk angewendet. Der Berechnung 
liegen die approximierten Last-Verformungskurven der Einzelwände nach Abschnitt 5.3 
zu Grunde. 
Das Nachweiskonzept basiert auf einem zweidimensionalen Schubbalkenmodell, bei 
dem die Lastverteilung anhand eines Ersatzstabs (vgl. Abschnitt 3.2.1) ermittelt wird. 
Das Modell unterstellt zunächst einmal ein richtungsunabhängiges 
Schubtragverhalten, ohne die Lastumlagerungen zwischen Schub- und Querwänden zu 
erfassen. Die Normalkräfte der Schubwände werden mittels der Lasteinzugsflächen, 
wie in Abbildung 7-24 dargestellt, ermittelt. 
 
Abbildung 7-24: Normalkraftermittlung über Lasteinzugsflächen 
Da das Schubbalkenmodell keine Informationen bezüglich der Interaktion der 
Schubwandscheiben mit den Deckenplatten liefert, sind für den Einspanngrad vorab 
sinnvolle Vorgaben zu treffen. In Tabelle 7-7 sind die Horizontaltragfähigkeiten und die 
Verformungsfähigkeiten für eine volle Einspannung (α = 0,5) und eine gelenkige 
Lagerung (α = 1,0) am Wandkopf zusammengefasst. Diese werden programmintern 
mittels der in Abschnitt 5.3 beschriebenen analytischen Formeln berechnet. 
Wand N [kN] 
W1 190,95 
W2  343,90 
W3 59,50 
W4  63,10 
W5 136,50 
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Tabelle 7-7: Richtungsunabhängige Horizontaltrag- und Verformungsfähigkeiten 
  α = 0,5 α = 1,0 
 N [kN] Vmax [kN] du [mm] Vmax [kN] du [mm] 
W3 
 
59,50 17,83 18,6 11,60 37,4 
W4 
 
63,10 18,88 18,6 12,27 37,4 
W5 
 
136,50 60,49 12,4 39,30 25,0 
Σ Vmax - 97,20 - 63,17 - 
 
Mit den ermittelten Trag- und Verformungsfähigkeiten wird der Erdbebennachweis für 
ein Spektrum vom Typ I für den Bodentyp B nach DIN EN 1998-1 analog zu der 
Versuchsdurchführung mit variablen Bodenbeschleunigungen geführt. Die 
Nachweisergebnisse unter Ansatz einer äquivalenten hysteretischen Dämpfung von 
maximal 5% sind in Abbildung 7-25 für beide Einspanngrade dargestellt. Für eine volle 
Einspannung der Wandscheiben wird im linken Diagramm eine maximale 
Bodenbeschleunigung von agR = 0,72 m/s² ermittelt. Bei einer gelenkigen Lagerung am 
Wandkopf (rechtes Diagramm) ist aufgrund der größeren Verformungsfähigkeit eine 
maximale Bodenbeschleunigung von agR = 0,82 m/s² möglich. 
  
Abbildung 7-25: Verformungsbasierte Vergleichsrechnung: Ohne Umlagerung 
Die Versuchsergebnisse des Reihenhauses zeigen aber, dass trotz deutlich sichtbarer 
Schäden im Tragwerk eine maximale Bodenbeschleunigung von maximal 
agR = 2,00 m/s² aufgenommen werden kann (vgl. Abschnitt 7.1). Mit dem 
verformungsbasierten Nachweisverfahren werden demnach mit beiden untersuchten 
Varianten die Tragfähigkeitsreserven bei Weitem nicht ausgeschöpft. 
Daher werden alternativ die Last-Verformungskurven der Einzelwände unter 
Berücksichtigung der Lastumlagerung der Vertikalkräfte und der maximalen 
Einspanngrade richtungsweise ermittelt. Hierfür werden die Ergebnisse der 
Auswertung der nichtlinearen Pushoverberechung aus Abschnitt 7.3.2 herangezogen. 
Für den Nachweis werden damit die in Tabelle 7-8 zusammengestellten 
Horizontaltragfähigkeiten und Verformungsfähigkeiten mit den modifizierten 
Normalkräften und Einspanngraden je Richtung bestimmt. 
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Tabelle 7-8: Richtungsabhängige Horizontaltrag- und Verformungsfähigkeiten 
 Positive x-Richtung (+x) Negative x-Richtung (-x) 
 α [-] N [kN] Vmax [kN] du [mm] α [-] N [kN] Vmax [kN] du [mm] 
W3 
 
0,68 39,66 8,82 25,50 0,50 41,20 12,45 18,75 
W4 
 
0,50 86,19 25,52 18,75 0,50 189,46 53,46 18,75 
W5 
 
0,66 235,91 76,80 16,50 0,55 139,39 56,10 13,75 
Σ Vmax - - 111,14 - - - 122,01 - 
 
Die Nachweisergebnisse für die jeweils maximal mögliche Bodenbeschleunigung auf 
Grundlage der richtungsweise ermittelten Kapazitätskurven sind in Abbildung 7-26 für 
die Belastung in positiver und in Abbildung 7-27 für die Belastung in negativer Richtung 
dargestellt. 
 
Abbildung 7-26: Verformungsbasierte Vergleichsrechnung in positiver Richtung 
In beiden Belastungsrichtungen ist aufgrund der Vertikalkraftsteigerung ein Zuwachs 
der Horizontaltragfähigkeit zu verzeichnen, der sich auch positiv auf das 
Nachweisergebnis auswirkt. In positiver Richtung kann daher eine maximale 
Bodenbeschleunigung agR = 0,92 m/s² und in negativer agR = 0,84 m/s² nachgewiesen 
werden. Dennoch liegt der Nachweis im Vergleich zur maximalen 
Bodenbeschleunigung der experimentellen Untersuchungen (agR = 2,00 m/s²) immer 
noch deutlich auf der sicheren Seite. 
  
Abbildung 7-27: Verformungsbasierte Vergleichsrechnung in negativer Richtung 
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Ein möglicher Grund hierfür könnte die Unterschätzung des dissipativen zyklischen 
Verhaltens des Tragwerks im Rahmen des verformungsbasierten Nachweises sein. Die 
Berücksichtigung der Energiedissipation erfolgt über den Ansatz einer äquivalenten 
viskosen Dämpfung, die zunächst, wie in Abschnitt 5.2.4 beschrieben, konservativ auf 
einen Wert von 5% beschränkt wird. 
Die Auswertung der experimentellen Daten zeigt, dass im Rahmen der pseudo-
dynamischen Versuche bei höheren Bodenbeschleunigungen häufig Dämpfungswerte 
von bis zu 20% erreicht werden [39]. Legt man dies einem erneuten Nachweis zu 
Grunde, so können bereits Bodenbeschleunigungen mit agR = 1,27 m/s² in positiver und 
agR = 1,15 m/s² in negativer Belastungsrichtung nachgewiesen werden. 
Dies verdeutlicht nachdrücklich, dass außer der Horizontaltragfähigkeit und der 
Verformungsfähigkeit auch das Energiedissipationsvermögen einen wesentlichen 
Beitrag zur Standsicherheit leistet. 
7.4.2 Rahmenmodell 
Eine weitere Alternative zu einer dreidimensionalen ganzheitlichen 
Tragwerksmodellierung stellen ebene und räumliche Rahmenmodelle dar 
(vgl. Abschnitt 3.2). Durch eine Ermittlung der Wandmomente im Verlauf der 
Berechnung, können der Einspanngrad und dessen Auswirkung auf die Horizontaltrag- 
und Verformungsfähigkeit im Berechnungsablauf berücksichtigt werden. 
Anhand einer Vergleichsrechnung mit der Software 3muri [1] wird deutlich, dass bei 
der Erfassung der Rückstellwirkung der Deckenplatte der Einsatz von Rahmenmodellen 
nicht unproblematisch ist. Die Erstellung eines Rahmenmodells setzt voraus, dass die 
Deckenplatte zwischen den einzelnen Wandscheiben durch äquivalente Unterzüge 
abgebildet wird. Diese simulieren die Rückstellwirkung und die Lastverteilung der 
Deckenplatte. Eine sinnvolle Abschätzung der Breite der Unterzüge ist allerdings 
schwierig. 
Für die Vergleichsrechnung wird das in Abbildung 7-28 dargestellte Tragwerksmodell 
generiert. Für die modelltechnisch erforderlichen Verbindungselemente zwischen den 
Schubwandscheiben wurden Unterzüge definiert. Es werden zwei Alternativen 
untersucht: Eine Unterzugbreite entsprechend der Deckenstärke von 22 cm und eine 
Unterzugbreite von 44 cm. 
 
Abbildung 7-28: Räumliches Rahmenmodell des Reihenhauses 
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In Abbildung 7-29 sind die resultierenden Last-Verformungskurven beispielhaft für die 
positive und negative Belastungsrichtung für die beiden Unterzugbreiten dargestellt. 
Mit abnehmender Unterzugbreite ist insbesondere im positiven Verformungsbereich 
eine höhere Duktilität bei abnehmender Horizontaltragfähigkeit festzustellen. 
Mit beiden Unterzugbreiten werden die Horizontaltragfähigkeiten der Versuche nicht 
erreicht (vgl. Abschnitt 7.3.2). Die Abweichung wird mit zunehmender Unterzugsbreite 
kleiner. Durch das eingesetzte Rahmenmodell wird der in den Versuchen beobachtete 
richtungsabhängige Unterschied in der Tragfähigkeit gut erfasst. 
  
Abbildung 7-29: Last-Verformungskurven in positiver x-Richtung 
Für eine Unterzugbreite von 44 cm sind in Tabelle 7-9 die Normalkräfte unter 
statischen Lasten und aus den Berechnungen in positiver und negativer 
Belastungsrichtung für die Horizontalverschiebung Dmax zusammengestellt. Die 
Horizontalverschiebung Dmax entspricht hierbei der zu erwartenden Verschiebung im 
Nachweiszustand. Es wird deutlich, dass mit zunehmender Horizontalverschiebung in 
beiden Richtungen eine Umverteilung der Vertikalkräfte infolge Rahmentragwirkung 
erfolgt. In positiver Richtung findet eine Umlagerung zu Gunsten der Wandscheibe W5 
statt. In negativer Richtung erfährt die Wandscheibe W4 einen großen Zuwachs. 
Tabelle 7-9: Vertikal- und Horizontalkräfte für Unterzüge mit 22x44 cm [85] 
 statisch + x-Richtung - x-Richtung 
 N [kN] V [kN] N [kN] V [kN] N [kN] V [kN] 
W3 
 
62,6 0,3 42,1 12,6 45,1 17,5 
W4 
 
36,2 9,1 43,0 16,7 226,6 75,9 
W5 
 
144,2 8,5 249,1 59,2 70,1 38,2 
 
Der Nachweis wird nach DIN EN 1998-1 Anhang B [36] mit einem Spektrum vom Typ I 
für den Bodentyp B mit variabler Bodenbeschleunigung geführt. Hiermit ist für eine 
Unterzugbreite von 44 cm als Minimum aus beiden Belastungsrichtungen eine 
maximale Bodenbeschleunigung von agR = 1,5 m/s² ermittelt worden [85]. Bei der 
Vergleichsrechnung mit einer Unterzugbreite von 22 cm wird ohne Begrenzung der 
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Duktilität eine maximale Bodenbeschleunigung von agR = 2,7 m/s² ermittelt. Der 
Unterschied zeigt, wie sensitiv der Nachweis auf das gewählte Rahmenmodell reagiert. 
Während die Berechnung mit einer Unterzugbreite von 44 cm innerhalb der 
experimentell nachgewiesenen Bodenbeschleunigung (agR = 2,0 m/s²) liegt, 
überschätzt die Vergleichsrechnung mit 22 cm Unterzugbreite den seismischen 
Widerstand deutlich. Dies führt je nach Wahl des Rahmenmodells zu Nachweisen, die 
nicht immer auf der sicheren Seite liegen. 
7.5 Diskussion und Bewertung der Ergebnisse 
Anhand einer Pushoverberechnung und Zeitverlaufsberechnungen wurden die 
Interaktion der Schubwandscheiben mit den Deckenplatten und die 
Vertikalkraftumlagerungen zwischen den Wänden untersucht. Die guten 
Übereinstimmungen der Simulationsergebnisse mit dem Modellversuch machen 
deutlich, dass das nichtlineare Modell geeignet ist, die vertikalen Kraftumlagerungen 
und den Einspanngrad der Schubwandscheiben abzubilden (vgl. Abschnitt 7.2.6). 
Die Auswertung des Einspanngrads der einzelnen Schubwandscheiben zeigt, dass 
dieser richtungsabhängige Werte zwischen 0,5 bei einer vollen Einspannung und 1,0 
bei einer Lastzentrierung annimmt (vgl. Abschnitt 3.1.1). Nicht in jeder 
Belastungsrichtung wird für alle Schubwandscheiben die volle Einspannung erreicht. 
Für das untersuchte Reihenhaus wurde ein Minimalwert des Einspanngrads für die 
Wandscheibe W3 mit α = 0,68, für W4 mit α = 0,5 und für W5 mit α = 0,66 ermittelt. 
Es zeigt sich, dass konservativ eine Lastzentrierung aller Wandscheiben in beiden 
Richtungen unterstellt werden kann. Dieses Ergebnis deckt sich auch mit 
durchgeführten Parameterstudien [57], [78], in denen an einfachen Beispielen ohne 
experimentelle Referenz mit unterschiedlichen Schubwandkonfigurationen, 
Materialien, Wandlängen und Deckenkonstruktionen Parameterstudien durchgeführt 
wurden. 
Es zeigt sich weiterhin, dass der in Abschnitt 5.3.3 vorgestellte analytische Ansatz, 
geeignet ist, auf Grundlage der veränderlichen Vertikalkräfte und der Einspanngrade 
nicht nur die Horizontaltragfähigkeit einer einzelnen Schubwand sondern auch die des 
gesamten Tragwerks zu ermitteln. Auf Grundlage des analytischen Ansatzes werden 
daraufhin die Tragfähigkeiten ermittelt und der verformungsbasierte Nachweis mit 
dem vorgestellten Verfahren nach Abschnitt 5 durchgeführt. Der Nachweis wird mit 
einem Schubbalkenmodell mit und ohne Vertikalkraftumlagerung sowie verschiedener 
Einspannwirkungen geführt: 
 volle Einspannung aller Wandscheiben 
 Lastzentrierung aller Wandscheiben 
 realer Einspanngrad aus nichtlinearer Berechnung 
Es zeigt sich, dass unter Ansatz einer Lastzentrierung (α = 1,0), mit und ohne 
Vertikalkraftumlagerung, ein deutlich auf der sicheren Seite liegendes 
Nachweisergebnis erzielt wird. Um die experimentell nachgewiesenen Tragfähigkeiten 
erreichen zu können, müssen sowohl der realistische Einspanngrad, als auch die 
Umlagerung der Vertikalkräfte angesetzt werden. Dies bestätigt auch die Ergebnisse 
der durchgeführten Betrachtungen in [43]. 
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Ohne eine zusätzliche Untersuchung kann somit der verformungsbasierte Nachweis 
anhand eines Schubbalkenmodells konservativ auf Grundlage einer Lastzentrierung 
geführt werden. Dadurch wird die tatsächliche Horizontaltragfähigkeit unterschätzt, 
die Verformungsfähigkeit aber auch nicht überschätzt. 
Perspektivisch ist allerdings eine Erweiterung des Nachweiskonzepts um ein geeignetes 
Rahmenmodell oder ein einfaches räumliches Tragwerksmodell in Kombination mit 
einer Makroelementformulierung für die Schubwände sinnvoll, da nur so mit 
vertretbarem Aufwand ein Nachweis unter Berücksichtigung der Reserven durch 
Umlagerung und Einspanngrad geführt werden kann. Bei der Entwicklung eines 
geeigneten Modells sind aber unbedingt die Besonderheiten der deutschen Bauform 
zu beachten. 
Bereits vorhandene Rahmenmodelle, wie sie in Abschnitt 3.2.2 und Abschnitt 7.4.2 
beschrieben sind, werden oftmals eingesetzt, um die Verbindung zwischen den 
aussteifenden Wandscheiben, Sturzbereiche unter und oberhalb von Fenster- und 
Türöffnungen sowie Ringbalken zu erfassen (Abbildung 7-30 links). Dies ist für die 
übliche Bauweise in weiten Teilen des europäischen Auslands ein geeignetes Modell, 
da dort oftmals eine nicht massive Deckenkonstruktion (bspw. aus Hohlkammerdielen) 
ausschließlich Vertikallasten an die Wandscheiben abgibt und nicht die 
Horizontallasten auf die Aussteifungselemente verteilen. Die Rückstellwirkung der 
Decken ist daher meist zu vernachlässigen. 
 
Abbildung 7-30: Bauweisen mit geschlossenen und geschosshohen Wandscheiben 
In Deutschland hingegen werden die Deckenscheiben in der Regel bis zu den 
Mauerwerkswänden durchgezogen, sprich die Wände werden in einzelne 
Wandabschnitte aufgegliedert und direkt auf den Decken aufgesetzt (Abbildung 1-2 
und Abbildung 7-30 rechts). Die Öffnungen im Bereich der Wände erstrecken sich von 
einer Deckenscheibe zur anderen. Daraus resultiert, dass die Wandscheiben in Bezug 
auf das Tragwerksmodell ausschließlich über die Deckenscheiben miteinander 
verbunden sind. 
In vorhandenen Rahmenmodellen müssen daher Ersatzunterzüge für die Verbindung 
durch die Deckenplatten definiert werden. Die Vergleichsrechnungen mit 
unterschiedlichen Unterzugbreiten in Abschnitt 7.4.2 zeigen, dass dies einen 
erheblichen Einfluss auf das Nachweisergebnis hat. 
 
 
Kapitel 7: Wand-Decken Interaktion bei Mauerwerksbauten  125 
Es kann kurz zusammengefasst werden: 
 Nur mit der Abbildung des Kontaktbereichs zwischen Decke und Wandscheiben 
kann das Schubtragverhalten einzelner Wände und damit auch die des 
Tragwerks richtig beschrieben werden. Lineare Modelle sind nicht geeignet. 
 Die Abbildung des Kontaktbereichs ermöglicht eine Simulation der 
Kraftumlagerungen zwischen Schub- und Querwänden und der exzentrischen 
Vertikalkrafteinleitung in die Wandscheiben. 
 Die Wand-Decken Interaktion kann mit dem Einspanngrad je Wandscheibe 
beschrieben werden. Eine volle Einspannung der Wandscheiben wird in der 
Simulation nicht immer erreicht. Eine Lastzentrierung hingegen schon. 
 Die Vertikalkraftumlagerungen und der Einspanngrad beeinträchtigen das 
Schubtragverhalten. Mit dem analytischen Berechnungsansatz kann in 
Abhängigkeit der Vertikalkraft und des Einspanngrads die 
Horizontaltragfähigkeit gut approximiert werden. 
 Die Vertikalkraftumlagerungen und der Einspanngrad sind abhängig von der 
Belastungsrichtung. Der Tragfähigkeitsnachweis muss daher unter Betrachtung 
mehrerer Richtungen erfolgen. Die schwächste Richtung ist maßgebend. 
 Die vollen Tragfähigkeiten der Versuche können nur unter Ansatz der 
Verbandausbildung zwischen Schub- und Querwänden erreicht werden. Dies 
sollte in weitergehenden Untersuchungen betrachtet werden. 
 Am Schubbalkenmodell kann der verformungsbasierte Nachweis konservativ 
auf Grundlage einer Lastzentrierung geführt werden. 
 Mit Rahmenmodellen können die Vertikalkraftumlagerungen gut 
wiedergegeben werden, die lokalen Wand-Decken Interaktion allerdings nur 
unzureichend. Hierfür sollte künftig ein geeignetes vereinfachtes 
Tragwerksmodell entwickelt werden. 
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8. Zusammenfassung und Ausblick 
Der Erdbebennachweis von unbewehrten Mauerwerkbauten ist aufgrund der stark 
limitierten Zugfestigkeit des Werkstoffs eine komplexe Fragestellung. Übliche lineare 
Nachweisverfahren, die das nichtlineare Trag- und Verformungsverhalten sowie die 
Energiedissipation pauschal über einen Verhaltensbeiwert berücksichtigen, führen zu 
einer Unterschätzung der tatsächlich vorhandenen Tragfähigkeit. Mit der 
bevorstehenden bauaufsichtlichen Einführung der DIN EN 1998, die die DIN 4149 als 
Erdbebennorm ersetzen wird, sind zukünftig auch nichtlineare Nachweisverfahren 
anwendbar. Dies wird zu einer wesentlichen Verbesserung bei der Bemessung von 
Mauerwerksbauten in Erdbebenzonen führen. 
In der vorliegenden Arbeit wird ein praxistaugliches, normenkonformes Konzept für 
den Nachweis von unbewehrten Mauerwerksbauten vorgestellt, mit dem der 
seismische Nachweis unter Berücksichtigung nichtlinearer Tragwerksreserven geführt 
werden kann. Die Implementierung des Verfahrens in eine benutzerfreundliche 
Software ermöglicht eine einfache und schnelle Anwendung. 
Der Nachweis wird auf Grundlage nichtlinearer Last-Verformungskurven der 
Mauerwerksschubwände geführt. Hierfür wurde auf Grundlage zyklischer 
Schubwandversuche ein neuer Ansatz zur analytischen Bestimmung der nichtlinearen 
Last-Verformungskurven entwickelt. Dieser legt die maximalen Tragfähigkeiten und 
Endverformungen der Wandscheiben in Abhängigkeit von wesentlichen 
Bruchbedingungen fest. Im Rahmen der Einführung der DIN EN 1998 werden die in 
diesem Ansatz vorgeschlagenen maximalen Endverformungen im Nationalen Anhang 
übernommen. 
Anhand von konkreten Anwendungen auf eine Doppelhaushälfte aus Ziegelmauerwerk 
und auf ein Reihenhaus aus Kalksandsteinmauerwerk wurde das Verfahren im Rahmen 
einer Zustimmung im Einzelfall mit Prüfung durch die Landesstelle für Bautechnik in 
Tübingen bereits in der Baupraxis eingesetzt. Die erfolgreiche bauaufsichtliche Prüfung 
zeigt, dass damit alle Voraussetzungen für eine Anwendung des Verfahrens in der 
Praxis geschaffen wurden. 
Das vorgestellte verformungsbasierte Nachweisverfahren wurde im Rahmen einer 
Variantenuntersuchung an insgesamt 12 Tragwerken mit 252 Tragwerksvarianten 
eingesetzt. Durch einen Vergleich mit den Ergebnissen linearer Nachweisverfahren aus 
aktuellen und künftigen Mauerwerksnormen wurden Ansätze zur pauschalen 
Berücksichtigung nichtlinearer Tragfähigkeitsreserven untersucht. Die Ergebnisse der 
Untersuchungen zeigen, dass eine allgemeingültige Festlegung eines pauschalen 
Faktors unabhängig vom gewählten Tragwerksmodell nicht sinnvoll ist. Es zeigt sich 
vielmehr, dass die Interaktion der Schubwandscheiben mit dem Tragwerk und die 
damit verbundene Einspannwirkung einen signifikanten Einfluss auf die 
Schubtragfähigkeit haben. Ein wesentlicher Einflussparameter ist der Einspanngrad 
durch die Rückstellwirkung der Deckenplatten. 
Anhand ergänzender Berechnungen an einem detailgetreuen dreidimensionalen 
Tragwerksmodell wird untersucht, wie groß der Einspanngrad sein kann. Als Referenz 
dient ein pseudo-dynamischer Großversuch, der im Rahmen eines europäischen 
Forschungsvorhabens durchgeführt wurde. Die nichtlinearen Berechnungen zeigen, 
dass der Eispanngrad der jeweiligen Wandscheiben variabel ist, aber immer zwischen 
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einer vollen Einspannung und einer Lastzentrierung liegt. Die Berechnungen an einem 
linearen Tragwerksmodell zeigen zudem, dass eine Abschätzung des Einspanngrads 
ohne explizite Berücksichtigung der nichtlinearen Mechanismen zwischen Wand und 
Decke nicht zielführend ist. Nur mit einem komplexen nichtlinearen Tragwerksmodell 
mit Vertikallastumlagerung, Wand-Decken Interaktion und zusammengesetzten 
Wandquerschnitten kann die richtungsabhängige Tragfähigkeit des Versuchs 
nachvollzogen werden. Für den Erdbebennachweis ist die Richtung mit der 
schwächsten Tragfähigkeit maßgebend. 
Für ein Schubbalkenmodell, wie es bei dem vorgestellten verformungsbasierten 
Nachweisverfahrens zum Einsatz kommt, wird der Ansatz einer Lastzentrierung 
empfohlen, sofern keine genauere Ermittlung durchgeführt wird. Neben dem 
Einspanngrad sind die Vertikalkräfte in den Schubwänden entscheidend für die 
Horizontaltragfähigkeit. Daher ist es von großer Bedeutung für den Nachweis, ob die 
Ermittlung durch Lasteinzugsflächen, an einem räumlichen oder einem ebenen 
linearen oder nichtlinearen Modell erfolgt. 
Das Schubbalkenmodell beschränkt zurzeit die Anwendung des vorgestellten 
verformungsbasierten Nachweisverfahrens auf Tragwerke, die den Anforderungen des 
vereinfachten Antwortspektrenverfahrens nach DIN EN 1998 entsprechen und deren 
aussteifende Schubwände über alle Geschosse durchgehend verlaufen. 
Äquivalente Rahmenmodelle, welche die Deckeninteraktion nicht erfassen, können nur 
eingeschränkt für deutsche Bauweisen eingesetzt werden. Die Wand-Decken 
Interaktion wird von diesen Modellen nur unzureichend erfasst und bei der 
Modellierung werden die Ergebnisse durch die gewählten Unterzugsabmessungen 
stark beeinflusst. 
Für die Zukunft ist es erforderlich, dass in einem nächsten Entwicklungsschritt das 
Schubbalkenmodell durch ein weiterentwickeltes Tragwerksmodell ersetzt wird, mit 
dem unterschiedliche Schubwandanordnungen auf den Stockwerken berücksichtigt 
und die Einspannwirkung modellintern erfasst werden kann. Dies könnte 
beispielsweise durch ein Rahmenmodell in Kombination mit einer geeigneten 
Makroelementformulierung für die Wandscheiben realisiert werden. Eine geeignete 
Makroelementformulierung würde es zudem ermöglichen, das Versagen der 
Wandscheiben aus ihrer Ebene (out-of-plane) heraus zu simulieren. Dieses 
insbesondere in höheren Geschossen beobachtete Versagen bleibt bei einem 
Schubbalkenmodell unberücksichtigt. 
Des Weiteren zeigen die dreidimensionalen Vergleichsrechnungen mit dem pseudo-
dynamischen Großversuch, dass die Tragfähigkeiten der Versuchsergebnisse ohne 
Ansatz der Verbandausbildung zwischen Schub- und Querwänden unterschätzt 
werden. Das Zusammenwirken von Wandquerschnitten sollte deshalb Gegenstand 
weitergehender Forschungsaktivitäten sein. 
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Tabelle A-1: Zusammenstellung der ausgewerteten zyklischen Last-Verformungskurven aus ESECMaSE [39] 
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UNIK – Universität Kassel / Pavia – Universita degli Studi di Pavia / TUM – Technische Universität München / ff – voll eingespannt / canti – cantilever 
DM – Dünnbettmörtel / NM – Normalmörtel / UV – Unvermörtelt / V – Vermörtelt; st-cyc. – statisch-zyklisch / psd – pseudo-dynamisch / hc – Füllziegel 
CL – Ziegelstein / FCL – Füllziegelstein / CS – Kalksandstein / LAC – Leichtbetonstein / PP – Porenbetonstein  
144  Anhang A 
Tabelle A-2: Gegenüberstellung der Horizontaltragfähigkeiten und der Verformungsfähigkeiten der geeigneten Schubwandversuche mit den 
Ansätzen aus den FEMA – Richtlinien 306 – 308 [5], [6], [7] und 356 [8] sowie der DIN EN 1998 [36] und dem neu entwickelten Ansatz 
(vgl. Abschnitt 5.3) 
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Zusammenstellung der untersuchten Grundriss Varianten mit allen zugehörigen 
Bemaßungen getrennt nach Mauerwerksmaterialien. Die jeweils verwendeten 
Mauerwerksmaterialien sind in den beigefügten Tabellen zusammen gefasst. Die 
zugehörigen Materialkennwerte sind in Abschnitt 6.3 angegeben. 
 
 
 Nr. Bezeichnung t 
 
1 Hochlochziegel B 365 
 
2 Hochlochziegel B 175 
 
3 Hochlochziegel B 175 
 
Abbildung B-1: Reihenhaus aus Ziegelmauerwerk 
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 Nr. Bezeichnung t 
 
1 Hochlochziegel B 365 
 2 Hochlochziegel B 175 
 
3 Hochlochziegel B 175 
 
Abbildung B-2: Einfamilienhaus aus Ziegelmauerwerk 
 
 
 Nr. Bezeichnung t 
 
1 Hochlochziegel B 365 
 
2 Hochlochziegel B 175 
 
3 Hochlochziegel B 175 
 
Abbildung B-3: Mehrfamilienhaus aus Ziegelmauerwerk 
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 Nr. Bezeichnung t 
 
4 Kalksandstein 175 
 5 Kalksandstein 240 
 6 Kalksandstein 175 
 
Abbildung B-4: Reihenhaus aus Kalksandsteinmauerwerk 
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 Nr. Bezeichnung t 
 
4 Kalksandstein 175 
 5 Kalksandstein 240 
 6 Kalksandstein 175 
 
Abbildung B-5: Einfamilienhaus aus Kalksandsteinmauerwerk 
 
 
 Nr. Bezeichnung t 
 4 Kalksandstein 175 
 
5 Kalksandstein 240 
 
6 Kalksandstein 175 
 
Abbildung B-6: Mehrfamilienhaus aus Kalksandsteinmauerwerk 
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 Nr. Bezeichnung t 
 
7 Porenbeton 200 
 
8 Porenbeton 240 
 9 Porenbeton 300 
 10 Porenbeton 175 
 11 Porenbeton 240 
 
Abbildung B-7: Reihenhaus aus Porenbetonmauerwerk 
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 Nr. Bezeichnung t 
 7 Porenbeton 200 
 
8 Porenbeton 240 
 
9 Porenbeton 300 
 10 Porenbeton 175 
 11 Porenbeton 240 
 
Abbildung B-8: Einfamilienhaus aus Porenbetonmauerwerk 
 
 
 Nr. Bezeichnung t 
 7 Porenbeton 200 
 8 Porenbeton 240 
 9 Porenbeton 300 
 
10 Porenbeton 175 
 
11 Porenbeton 240 
 
Abbildung B-9: Mehrfamilienhaus aus Porenbetonmauerwerk 
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 Nr. Bezeichnung t 
 
12 Leichtbeton 175 
 
13 Leichtbeton 175 
 
14 Leichtbeton 240 
 15 Leichtbeton 300 
 16 Leichtbeton 300 
 17 Leichtbeton 175 
 
Abbildung B-10: Reihenhaus aus Leichtbetonmauerwerk 
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 Nr. Bezeichnung t 
 12 Leichtbeton 175 
 13 Leichtbeton 175 
 
14 Leichtbeton 240 
 
15 Leichtbeton 300 
 16 Leichtbeton 300 
 17 Leichtbeton 175 
 
Abbildung B-11: Einfamilienhaus aus Leichtbetonmauerwerk 
 
 
 Nr. Bezeichnung t 
 12 Leichtbeton 175 
 13 Leichtbeton 175 
 14 Leichtbeton 240 
 15 Leichtbeton 300 
 
16 Leichtbeton 300 
 
17 Leichtbeton 175 
 
Abbildung B-12: Mehrfamilienhaus aus Leichtbetonmauerwerk 
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Tabelle C-1: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Kalksandstein, EZ 1 
 
Tabelle C-2: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Kalksandstein, EZ 2 
 
Tabelle C-3: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Kalksandstein, EZ 3 
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Tabelle C-4: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Ziegel, EZ 1 
 
Tabelle C-5: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Ziegel, EZ 2 
 
Tabelle C-6: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Ziegel, EZ 3 
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Tabelle C-7: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Porenbeton, EZ 1 
 
Tabelle C-8: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Porenbeton, EZ 2 
 
Tabelle C-9: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Porenbeton, EZ 3 
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Tabelle C-10: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Leichtbeton, EZ 1 
 
Tabelle C-11: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Leichtbeton, EZ 2 
 
Tabelle C-12: Erbrachte Nachweise der Variantenuntersuchung, Leichtbeton, EZ 3 
 
 
